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Résumé
Les tremblements de terre survenus à San Fernando en 1971, à Loma Prieta en 1989,
à Northridge en 1994 et au Chili en 2010 ont permis de découvrir les déﬁciences des ou-
vrages construits selon les anciennes normes de conception parasismique. Deux des causes
majeures de ces déﬁciences ont été le manque de conﬁnement des sections critiques et les
problèmes liés au recouvrement à la base. De ces leçons, les nouvelles normes de construc-
tion au Québec adoptent la philosophie du dimensionnement à la performance, interdissent
le recouvrement à la base et recommandent un détail de ferraillage plus rigoureux.
Étudier le comportement sismique des piliers de ponts au Québec en suivant la philo-
sophie du dimensionnement est l’objectif principal d’un ensemble de projets, dont celui-ci,
qui est en cours au Centre de recherche en génie parasismique (CRGP) de l’Université de
Sherbrooke. Pour leur réalisation, le pont Chemin des dalles, situé dans la région de Trois-
Rivières, a été retenu comme pont type. Étudier le comportement sismique des piliers de
ponts en béton armé d’armatures en spires hélicoïdales est l’objectif spéciﬁque de ce projet
de maîtrise. De ce fait, un spécimen à échelle réelle a été conçu, construit, instrumenté
et testé au laboratoire de structures de l’Université de Sherbrooke. Le renforcement du
pilier en béton par des spires hélicoïdales a permis de ceinturer les barres d’armatures
longitudinales, d’avoir un comportement plus ductile et une grande capacité à dissiper de
l’énergie.
En utilisant la méthode par poussée progressive, les états limites et d’endommagement,
et les indicateurs liés à la ductilité, à la dissipation d’énergie, à l’endommagement et à
l’amortissement du pilier construit ont été déterminés. Certaines réponses du pilier ont été
prédites à l’aide de logiciels d’éléments ﬁnis. Ces prédictions ont été assez proches de celles
mesurées lors de l’essai réalisé au laboratoire. La cartographie de l’endommagement a été
aussi prédite. Pour situer l’endommagement du pilier, des formulations sur l’évaluation de
la longueur de la rotule plastique ont été utilisées.
Le pilier à l’étude a eu un comportement assez ductile, une bonne capacité à dissiper
de l’énergie et une stabilité de capacité. La quantiﬁcation des états d’endommagement
du pilier testé, en se basant sur la description des états limites, a été comparable à celles
proposées pour d’autres piliers.
Mots-clés : dimensionnement à la performance, conﬁnement, ductilité, états limites,
endommagement, dissipation d’énergie.
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Chapitre 1
INTRODUCTION
Assurant le déplacement des vies et des biens, les systèmes de transport jouent un
rôle important dans la stabilité et le développement de l’économie d’un pays ou d’une
région. Il est donc pertinent, même dans les situations les plus diﬃciles, de garantir le
fonctionnement eﬃcace et eﬃcient de ces systèmes. Le système de transport routier, étant
un élément de ce grand ensemble, mérite cette attention.
Constitué de voies de circulation et d’éléments de liaison (pont), un système de trans-
port routier a plusieurs composantes. Le sol est souvent le support direct de plusieurs de
ces composantes, à l’exception des ponts. Outre leur coût de construction, leur mode et
leurs conditions de fonctionnement font des ponts les éléments les plus importants d’un
système de transport routier. De ce fait, les recommandations de conception de ces élé-
ments doivent garantir leur bon fonctionnement tout en assurant la sécurité des usagers.
Dans les régions où l’aléa sismique est présent, il faut une bonne connaissance du
comportement des ponts dans l’éventualité où ceux-ci feraient face à un événement sis-
mique. En vue de permettre aux autorités de prendre les décisions adéquates, une bonne
connaissance de l’état de fonctionnement des ponts est nécessaire. L’aspect économique
doit être pris en compte, en plus de la sécurité des usagers éventuels de ces ponts, dans la
conception, l’évaluation et la restauration des ponts.
À la suite des événements sismiques récents, des leçons ont été apprises et plus par-
ticulièrement dans la philosophie de conception des piliers, où l’on est passé du dimen-
sionnement aux états limites au dimensionnement basé sur la performance. C’est cette
philosophie qui sera utilisée dans le cadre de ce projet. Celle-ci consiste à garantir un
niveau de service requis lorsqu’un ouvrage est soumis à un événement sismique d’une
intensité donnée.
Ces leçons ont été utiles pour apporter des changements dans les normes de construction
et de conception des ponts au Québec. Néanmoins, nombreux sont les ponts au Québec
qui ont été construits avant ces modiﬁcations ; il est donc important d’avoir une bonne
connaissance de leur comportement sismique. Après l’étude du comportement sismique
des piliers de ponts tels que construits selon les anciens codes de construction, ce projet
étudie le comportement sismique des piliers de pont renforcés par des spires hélicoïdales
et sans recouvrement à la base.
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Pour la réalisation de ce présent projet d’études, un pilier à échelle réelle a été conçu,
construit selon la norme de construction en vigueur au Canada, à l’heure actuelle le CSA
S6-06, instrumenté et testé au laboratoire de structures de l’Université de Sherbrooke.
Le prototype a déjà été considéré dans le cadre d’un ensemble de projets qui s’eﬀectuent
au Centre de recherche en génie parasismique de l’Université de Sherbrooke. Le pilier
construit avait comme renforcement transversal des spires hélicoïdales. Les objectifs de ce
projet seront déﬁnis dans ce présent document, les résultats seront présentés plus loin et
les conclusions y relatives seront faites à la ﬁn.
Ce chapitre constitue une entrée en matière de l’étude en question en faisant ressortir la
problématique que l’on veut étudier, en déﬁnissant le projet de recherche et en indiquant
les objectifs de ce projet de maîtrise.
1.1 MISE EN CONTEXTE ET PROBLÉMATIQUE
Dans des pays où l’aléa sismique est présent, il faut concevoir les ouvrages de manière à
répondre aux sollicitations qu’ils peuvent subir en cas de tremblement de terre. Ainsi, des
normes de construction sont nécessaires et la prise en compte de ce facteur est impérieuse.
Les normes de construction évoluent à la suite des leçons apprises de dégâts enregistrés
lors de certains tremblements de terre et ces leçons sont apprises tant au niveau des bâti-
ments qu’au niveau des ponts. Les dégâts suivants ont été observés au niveau des ponts :
échappement de tablier de ses appuis, ruptures fragiles de piles et endommagement de cu-
lées. À noter que les causes d’une rupture fragile peuvent être l’insuﬃsance des armatures
transversales, la présence de recouvrement dans des zones de grandes déformations ou le
ﬂambage d’une barre longitudinale.
Le Canada étant un pays où l’aléa sismique est présent, les codes de construction
tiennent compte du volet parasismique et depuis quelques années, les normes canadiennes
de conception d’ouvrage ont subi des modiﬁcations tant à la philosophie de conception
qu’aux dispositions de construction ou de ferraillage. Sur le plan de la philosophie de
conception, on adopte le dimensionnement basé sur la performance où les états limites
sont remplacés par les niveaux de performance. Des exigences telles que le conﬁnement
des sections critiques des éléments structurels et l’absence de chevauchement à la base ont
été imposées dans la version de la norme de conception la plus récente.
En conﬁnant le béton et en s’assurant qu’il n’y a pas de jonction de barre dans les zones
de rotules plastiques du pilier, on est en mesure d’avancer que le pilier aura un compor-
tement ductile. Des armatures transversales constituées de spires hélicoïdales garantiront
un très bon conﬁnement de la section de béton et permettront aussi de bien ceinturer
les barres d’armatures longitudinales du pilier qui sont continues sur toute la hauteur du
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pilier. Ces dispositions permettront au pilier d’avoir un comportement plus ductile et donc
pourront résoudre les problèmes liés aux déﬁciences des ponts construits avant.
D’un autre côté, la qualiﬁcation des états limites et la quantiﬁcation de ces derniers
pourront être faites pour les piliers de pont conﬁnés par des spires hélicoïdales. Ces quan-
tiﬁcations pourront être utilisées pour comparer des poteaux de même géométrie aﬁn de
faire ressortir les diﬀérences du point de vue de la performance qu’apporte le conﬁne-
ment par des spires hélicoïdales pour un pilier dont les barres longitudinales n’ont pas de
recouvrement sur la longueur de rotule plastique.
1.2 DÉFINITION DU PROJET DE RECHERCHE
Étudier le comportement des piliers de ponts en béton armé conﬁnés par des spires
hélicoïdales en suivant la philosophie du dimensionnement basé sur la performance est le
thème de ce projet de recherche. La philosophie du dimensionnement basé sur la perfor-
mance consiste à garantir un niveau de performance donné d’une structure lorsque celle-ci
est soumise à un événement sismique donné. La spéciﬁcation de la performance visée dé-
pendra du niveau de risque accepté et qui à son tour dépend de la sismicité du site devant
accueillir l’ouvrage et de l’importance de l’ouvrage. De ce fait, la déﬁnition des diﬀérents
niveaux de performance sera faite dans ce présent document ainsi que la corrélation de
ces derniers à des états limites. Ainsi, le dimensionnement basé sur la performance néces-
site des méthodes pour quantiﬁer les états d’endommagement de la structure. Il importe
également de spéciﬁer quel comportement est à adopter lorsqu’un pont est sujet à un trem-
blement de terre donné. À noter que les états d’endommagement peuvent être évalués par
l’atteinte de certains états limites.
Pour réaliser le projet, un prototype de pont est retenu ; il s’agit de celui situé sur l’au-
toroute 55 dans la région de Trois-Rivières. Ce pont conçu en 1975 possède une longueur
de 106,5 m, une largeur de 13,2 m et 6,22 m de hauteur libre. Il est constitué d’une
dalle en béton armé reposant sur six poutres en béton précontraint dont les deux appuis
identiques sont constitués de trois poteaux circulaires de 914,4 mm de diamètre et d’une
poutre-chevêtre.
Les piliers du prototype sont de 914,4 mm de diamètre et constitués de 15 barres
d’armatures longitudinales de 35,7 mm de diamètre. Dans le cadre de ce projet, il n’y a pas
de recouvrement à la base et comme précédemment mentionné, les barres longitudinales
sont renforcées transversalement par des spires hélicoïdales. C’est l’une des singularités
de ce projet de recherche qui fait partie d’un ensemble de projets en cours au Centre de
recherche en génie parasismique (CRGP) à l’Université de Sherbrooke.
Outre le dimensionnement du pilier en suivant les recommandations de la dernière
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version du code de conception de ponts, un spécimen à échelle réelle a été construit,
instrumenté et testé au laboratoire de structures de l’Université de Sherbrooke. Le pilier
a été instrumenté tel qu’on a pu déterminer ses niveaux de performance en déﬁnissant de
manières qualitatives et quantitatives les états limites.
1.3 OBJECTIFS DU PROJET DE RECHERCHE
L’objectif général de ce projet est d’étudier le comportement des piliers en béton armé
conﬁnés par des spires hélicoïdales. Les objectifs spéciﬁques du projet sont :
— déterminer certains états limites d’un pilier de pont,
— corréler les états limites au niveau du dommage du pilier,
— mettre l’accent sur la diﬀérence de comportement du pilier conﬁné par des spires
hélicoïdales avec d’autres piliers ayant la même géométrie.
1.4 CONTRIBUTIONS ORIGINALES
Les problèmes liés au recouvrement à la base ont été les causes de beaucoup de dom-
mages enregistrés lors du tremblement de terre de Northridge en 1994. Ce projet tentera
de montrer que les sollicitations à la base du pilier en absence de chevauchement ne seront
pas concentrées uniquement à la base. Par ailleurs, le conﬁnement améliore le compor-
tement des sections en béton armé tel que la ductilité. Ce projet fournira des données
nécessaires pour une analyse comparative de la réponse sismique d’un poteau conﬁné par
des spires hélicoïdales et ne disposant pas de chevauchement à la base.
1.5 PLAN DU DOCUMENT
Le présent chapitre est l’introduction du mémoire, le chapitre suivant sera consacré à
une revue de littérature dans laquelle la déﬁnition des niveaux de performance, les critères
de performance, les paramètres de conﬁnement et la ductilité seront présentés. Ensuite,
un chapitre est réservé à la description du prototype, du spécimen et des caractéristiques
des matériaux utilisés dans la construction du spécimen. On y trouvera également les
étapes de construction de ce spécimen, le programme instrumental et l’instrumentation
du poteau. La présentation des résultats et les commentaires y relatifs seront faits dans les
deux chapitres suivants. Enﬁn, les travaux futurs et les conclusions du projet de recherche
constitueront le dernier chapitre du présent mémoire.
Chapitre 2
ÉTAT DE L’ART
Des tremblements de terre survenus à San Fernando en 1971, à Loma Prieta en 1989, à
Northridge en 1994 et au Chili en 2010, ont permis de découvrir les déﬁciences des ouvrages
construits selon les anciennes normes de conception parasismique. Ainsi, de nombreux tra-
vaux de recherches ont été faits en vue de ne plus enregistrer de pareils dégâts. Pour pallier
cette situation, le dimensionnement à la performance a été préconisé au dimensionnement
aux états limites dans les nouvelles éditions des normes de construction. Le dimensionne-
ment à la performance consiste à garantir un niveau de performance souhaité (ciblé) sous
un événement sismique associé.
La présentation de la philosophie basée sur la performance se fera dans la première
partie de ce chapitre ainsi que la déﬁnition des niveaux de performance, en faisant res-
sortir des outils permettant de vériﬁer si un niveau de performance ciblé est atteint ou
non. Les procédures et les recommandations pour la conception parasismique des ponts
seront présentées dans ce chapitre. En dernier lieu, la déﬁnition des états d’endommage-
ment y sera faite tout en mettant l’accent sur les paramètres pour quantiﬁer ces états
d’endommagements.
2.1 DIMENSIONNEMENT BASÉ SUR LA PERFORMANCE
La philosophie du dimensionnement basé sur la performance est la dernière philosophie
de conception en génie parasismique. Le cadre global de cette philosophie est résumé à la
ﬁgure 2.1. Les objectifs de performance sont les points de départ du dimensionnement à la
performance. Ils indiquent les allocations de ressources nécessaires en vue de garantir un
niveau de performance donné pour un événement sismique déterminé, suivant la sismicité
de la région où l’ouvrage en question a été construit ou est appelé à être construit. La déﬁ-
nition des niveaux de performance doit être claire tout en proposant des recommandations
à suivre en cas d’éventuel événement sismique.
La ﬁgure 2.2 est une représentation de la réponse d’un pilier soumis à une poussée
progressive. Des points déﬁnissant les limites des niveaux de performance y sont inscrits.
D’autres paramètres y sont aussi ajoutés tels que les coûts de remplacement de la structure,
les taux de pertes et l’évaluation des temps d’arrêt du pont.
5
6 chapapp 2. ÉTAT DE L’ART
Figure 2.1 – Résumé de la philosophie du dimensionnement à la performance [26].
Figure 2.2 – Schématisation du processus de DBP sismique (d’après Marsh) [32].
2.1.1 Déﬁnitions des niveaux de performance
Plusieurs cadres conceptuels ont été élaborés par des comités tels l’ATC 40, l’agence
FEMA et Vision 2000, pour ne citer que ceux-là, mais diﬀèrent de la prédiction de la
réponse d’une structure. De même, la déﬁnition des niveaux de performance est ﬁlle de
la vision de ces comités. Les niveaux de performance retenus pour l’élaboration de ce
projet tiennent compte des diﬀérences entre les dommages enregistrés dans les éléments
structurels et les éléments non structurels d’une structure. On distingue les niveaux de
performance des éléments structuraux de l’ouvrage en question de ceux des éléments non
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structuraux. En eﬀet, les dommages subis par les éléments structuraux et les éléments
non structuraux peuvent compromettre l’utilisation adéquate de l’ouvrage à la suite d’un
tremblement de terre. Ces niveaux de performance sont :
Niveaux de performance des éléments structuraux :
— Opérationnel : les éléments structurels et non structurels de l’ouvrage présentent
des dommages mineurs ou non à la suite d’un tremblement de terre. La structure
peut donc être utilisée immédiatement.
— Occupation immédiate : les éléments non structuraux peuvent présenter des dom-
mages, mais les éléments structuraux n’ont pas subi de grands dommages. La struc-
ture est apte à assurer la sécurité des usagers et les dommages sont réparables.
— Sauvegarde de la vie humaine : les éléments structuraux présentent des dommages
y compris des pertes de rigidité ou de résistance, mais la sécurité des usagers est
encore garantie. Les dommages enregistrés peuvent être irréparables.
— Prévention de l’eﬀondrement : les éléments structuraux présentent des dommages
sévères, mais il n’y a pas d’eﬀondrement ni total ni partiel de la structure. Les
occupants ou les utilisateurs de l’ouvrage peuvent subir des blessures légères, mais
leur vie n’est pas menacée.
— Proche de l’eﬀondrement : ce niveau de performance indique que l’eﬀondrement est
imminent. Le risque de blessures pour les occupants est très élevé. La réparation de
cette structure peut être techniquement ou économiquement non faisable.
Ces niveaux de performance sont illustrés à la ﬁgure 2.3 où l’on trouve des critères de
performance typiques et les endommagements associés adoptés des travaux de Ghobarah.
2.1.2 Déﬁnitions des états limites
Un état limite est un état au-delà duquel au moins une propriété ou une caractéristique
d’une structure ou d’un élément d’une structure change de manière non substantielle. Dans
un premier temps, nous allons déﬁnir quelques états limites où les changements remarqués
peuvent être locaux et ensuite, nous déﬁnirons ceux qui sont relatifs à une structure entière.
Dans la première catégorie, on a :
— Fissuration du béton : elle se produit à des contraintes de traction très faibles et
en général, elle n’est pas un signe de faiblesse. Cet état correspond aux niveaux
de performance opérationnel et d’occupation immédiate quand les ﬁssures restent
légères [18]. Lorsque la ﬁssuration est grande, la durabilité de l’ouvrage peut être
compromise.
— Début de la plastiﬁcation des barres d’acier : cet état correspond au comportement
nommé écrouissage de l’acier, qui est le changement du comportement de l’acier
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Figure 2.3 – Critères de performance typiques endommagement associé adopté des travaux
de Ghobarah [21].
qui passe de l’état élastique à l’état plastique. Il indique la présence de déformation
permanente. Ainsi, il permet de passer du niveau de performance opérationnel à
sauvegarde de la vie humaine.
— Éclatement ou fragmentation de l’enrobage : ces derniers peuvent provoquer une
rupture par glissement des barres de la section de béton, qui est une rupture fra-
gile. L’atteinte de cet état indique si la sécurité des occupants est garantie ou non.
L’éclatement ou la fragmentation de l’enrobage correspond au niveau de perfor-
mance sauvegarde de la vie humaine.
— Flambage et rupture de l’acier longitudinal : associé aux niveaux de performance
prévention de l’eﬀondrement et proche de l’eﬀondrement, cet état limite est carac-
térisé par sa spontanéité et peut compromettre la stabilité de l’ouvrage. Une fois
ﬂambée, une colonne ne peut reprendre de façon sécuritaire les eﬀorts horizontaux,
donc si cette colonne fait partie du système de résistance aux forces dû aux trem-
blements de terre, cet état limite atteint peut avoir des conséquences néfastes pour
les occupants.
— Perte de capacité portante des charges de gravité : cet état limite, une fois atteint,
peut provoquer des eﬀondrements locaux ou partiels et dans des cas spéciﬁques,
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l’eﬀondrement de la structure entière. Par conséquent, il peut se situer aux niveaux
de performance sécurité limitée et de stabilité structurelle selon les risques d’ef-
fondrement partiel ou total. Cette courbe tirée de l’article « Performance Based
Seismic Engineering » de Farzard N. et coll [35] est donc une illustration de toute
cette partie.
Dans la seconde catégorie, on retrouve les états limites qui concernent la structure au
complet :
— Le taux de déplacement latéral inter-étage (TDIE) : associé aux diﬀérents niveaux
de performance, le TDIE indique le déplacement global du système.
— Le taux résiduel latéral inter-étage (TDIE) : il est associé au niveau de performance
sauvegarde de la vie humaine. Cet état limite commence lorsque le déplacement
élastique est atteint et augmente avec la demande en ductilité.
— La dégradation de la résistance du système : assimilable au niveau de performance
prévention de l’eﬀondrement, cet état limite peut être un indicateur de la stabilité
d’une structure.
— La stabilité structurale à l’eﬀondrement : assimilable au niveau de performance pré-
vention de l’eﬀondrement, qui, selon la FIB [18], peut être considéré comme la perte
de capacité portante des charges de gravité de plusieurs des éléments structuraux
de la structure ou l’instabilité de la structure causée par les déplacements latéraux
inter-étages excessifs dus aux eﬀets P − Δ.
— L’état limite d’eﬀondrement : l’état limite d’eﬀondrement est déﬁni comme étant le
point au-delà duquel l’ouvrage n’est plus capable de résister à son propre poids.
2.2 PROCÉDURES ET RECOMMANDATIONS POUR LA CONCEPTION
PARASISMIQUE DES PONTS
Pour la conception parasismique des ponts, il existe dans la littérature plusieurs pro-
cédures, dont les codes de construction de plusieurs pays. Dans le cadre de ce projet, nous
retenons les procédures suivantes :
2.2.1 CAN/CSA-S6-06 : Code canadien [4]
La norme de construction utilisée au Canada pour la conception des ponts est le
CAN/CSA-S6-06 et cette norme a connu des modiﬁcations à travers le temps.
On peut citer :
— La classiﬁcation des ouvrages en fonction de l’importance stratégique et la sismicité
du site.
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— La méthode d’analyse (statique, dynamique spectrale ou dynamique temporelle)
permise en fonction de la classiﬁcation du pont.
— La prise en compte du comportement ductile dans le dimensionnement des sections.
— Les recommandations sur la fondation, l’isolation, l’évaluation et la restauration
parasismique.
Les recommandations relatives à la conception parasismique dans la dernière version de
la norme S6 sont faites au chapitre 4. Les règles de calcul parasismique des nouveaux ponts
présentés dans ce chapitre sont inspirées des normes AASHTO (American Association of
State Highway and Transportation Oﬃcials) LRFDEM-3-M et AASHTO LRFD Bridge
Design Speciﬁcations. Le chapitre 4 comporte aussi des règles de calcul pour l’évaluation
sismique des ponts actuels et des dispositions relatives à la réfection parasismique de ponts
existants.
Le CSA-S6-06 catégorise les ponts en se basant sur des critères sociaux, de survie,
de sécurité et de défense en tenant compte de l’évolution possible des conditions et des
exigences. Un pont est classé dans l’une des trois (3) catégories suivantes :
a. Ponts de secours : Ces ponts font partie des routes qui doivent demeurer ouvertes à
toute circulation après le séisme de calcul, phénomène à probabilité de dépassement de
10% en 50 ans. Les ponts de secours doivent rester accessibles aux véhicules d’urgence
et aux ﬁns de sécurité et de défense juste après un tremblement de terre important.
b. Ponts d’urgence : Ces ponts font généralement partie des routes qui devraient, à tout
le moins, être ouvertes pour les véhicules d’urgence et aux ﬁns de sécurité et de défense
juste après le tremblement de terre.
c. Autres ponts : Les ponts dans cette catégorie ne font pas partie des deux premières
catégories.
D’un autre côté, le code déﬁnit deux types de dommages : les dommages moyens
sont ceux qui ne provoquent pas l’eﬀondrement du pont et qui peuvent être entièrement
réparés sans nécessiter sa fermeture totale, et les dommages importants sont ceux qui ne
provoquent pas l’eﬀondrement du pont, mais dont les réparations peuvent nécessiter des
semaines ou des mois. Les dommages sont de critères de performance tout comme les
niveaux de service.
L’aléa sismique est déterminé à partir d’une approche probabiliste et identiﬁe les régions
résumées au tableau 2.1.
Le tableau 2.2 présente les exigences de performance de la norme S6.
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Tableau 2.1 – Zone de rendement sismique déﬁnie par CAN/CSA-S6-06.
Zone de rendement sismique
Accélération horizontale maximale
(AHM),g, ayant une probabilité de
dépassement de 10% en 50 ans
Rapport
d’accélération de
la zone A
Ponts secours Ponts d’urgenceet autres ponts
0,00 ≤ AHM ≤ 0,04 0,00 2 1
0,04 ≤ AHM ≤ 0,08 0,05 2 1
0,08 ≤ AHM ≤ 0,11 0,10 3 2
0,11 ≤ AHM ≤ 0,16 0,15 3 2
0,16 ≤ AHM ≤ 0,23 0,20 3 3
0,23 ≤ AHM ≤ 0,32 0,30 4 4
0,32 et plus 0.04 4 4
Tableau 2.2 – Objectifs et critères de performance du Code canadien sur le calcul des ponts routiers [CAN/CSA-S6-06].
Période de récurrence
Ponts
Pont de secours Pont d’urgence Autres
Séisme faible à modéré Circulation immédiate pourtous les véhicules
Circulation immédiate pour
tous les véhicules
Circulation immédiate pour
tous les véhicules
Séisme de calcul (période
de récurrence de 475 ans)
Circulation immédiate pour
tous les véhicules
Circulation immédiate pour
les véhicules d’urgence Dommages réparables
Séisme rare (période de
récurrence de 1000 ans)
Circulation immédiate pour
les véhicules d’urgence Dommages réparables Pas d’eﬀondrement
2.2.2 MCEER/ATC-49 (Dimensionnement parasismique) [34]
Les recommandations du MCEEER/ATC-49 concernent le dimensionnement des nou-
veaux ponts routiers avec un haut niveau de performance sismique. Les objectifs de perfor-
mance du MCEER/ATC-49 sont le niveau de performance opérationnel et la sauvegarde
de la vie humaine. Le niveau de service et l’endommagement constituent ses critères de
performance. Les intensités sismiques exigées sont déterminées pour une probabilité de
dépassement de 50 % en 75 ans correspondant à une période de retour de 108 ans et
pour une probabilité de dépassement de 3 % en 75 ans. Parallèlement à la seconde in-
tensité sismique, une approche déterministe est proposée. Cette approche considère une
augmentation de 50 % de la valeur moyenne.
2.2.3 MCEER-06-SP10 (restauration parasismique) [8]
Le rapport MCEER-06-SP10 contient des recommandations pour la restauration para-
sismique en suivant la philosophie basée sur la performance similaire à celle utilisée pour
la conception des nouveaux bâtiments et ponts. Les critères de performance sont donnés
pour deux intensités sismiques, soit un tremblement de terre avec une période de retour
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d’environ 100 ans et un autre avec une période de retour de 1000 ans, soit une probabi-
lité d’occurrence de 7 % en 75. Les objectifs de performance du MCEER-06-SP10 sont :
totalement opérationnel, opérationnel et sauvegarde de la vie humaine.
Des critères de performance sont recommandés pour les ponts selon l’importance du
pont et sa durée de vie prévue. Ces critères sont plus rigoureux pour les ponts importants
et les ponts relativement nouveaux et moindres pour les ponts standards approchant la
ﬁn de la durée de vie prévue. On y retrouve également des critères d’évaluation ou de
restauration des ponts en les catégorisant sismiquement. Un pont de catégorie A est un
pont qui, après évaluation, ne nécessite aucune rénovation ni d’évaluation plus approfondie,
tandis qu’un pont de catégorie B, sous réserve de certaines exigences, peut être évalué. Les
ponts de catégories C et D nécessitent des évaluations plus détaillées et leur restauration
est requise.
2.2.4 FIB CEB-FIP Bulletin 39 (Dimensionnement et
restauration parasismique) [18]
Le FIB CEB-FIP Bulletin 39 présente, discute et compare les solutions structurelles
développées et utilisées dans le monde pour la conception parasismique et pour la réno-
vation de ponts en évoquant aussi les développements de ces dernières tout en mettant
l’accent sur un meilleur contrôle des dommages.
2.2.5 MCEER-07-0023 (Prédiction de la performance
sismique) [49]
Le rapport MCEER-07-0023 utilise des méthodes statistiques et analytiques pour la
prédiction de la performance sismique des réseaux de transport routier. La simulation de
la performance est réalisée en considérant que les ponts sont les seules composantes des
réseaux routiers vulnérables aux mouvements du sol (séisme). Le mouvement de sol est
décrit en terme de PGA, PGV ou SA.
En utilisant les données de dommages des ponts lors des tremblements de terre pas-
sés, plus particulièrement celui de Northridge en 1994, des courbes de fragilité ont été
développées. Ces courbes sont associées aux états de dommages mineur, modéré, majeur
et à l’eﬀondrement. Ces états de dommages sont déterminés en fonction de la ductilité
rotationnelle des piliers de pont dans les zones de rotule plastique.
En outre, ce rapport démontre l’application des courbes de fragilité dans le dimension-
nement basé sur la performance sismique des ponts. De ce fait, il est possible de vériﬁer si
le niveau de performance cible d’un pont a été atteint ou non pour un événement sismique
donné en faisant usage des outils statistiques et analytiques.
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2.2.6 MCEER-08-SP06 [27]
À la suite des constats de catastrophes faits par les auteurs de ce rapport, ceux-ci
ont tout de suite conclu qu’il fallait développer des principes et des lignes directrices de
conception multirisques pour les ponts routiers. Des travaux préliminaires ont été eﬀectués
et des concepteurs connus, des auteurs de codes et des chercheurs ont participé à ces
travaux et ont prévu de poursuivre sur la voie de la recherche pour la conception de ponts
dans une approche multirisque.
2.3 ÉTATS D’ENDOMMAGEMENT QUALITATIFS ET QUANTITATIFS
Plusieurs procédures et recommandations proposées pour la conception parasismique
des ponts en suivant la philosophie basée sur la performance font référence aux états d’en-
dommagement. Des travaux antérieurs à ces procédures ont déﬁni de manière qualitative
et quantitative ces états d’endommagement. Dans les lignes qui suivent seront présentés
les travaux sur la déﬁnition des états d’endommagement qualitatifs et quantitatifs.
2.3.1 États d’endommagement qualitatifs
Plusieurs déﬁnitions et catégorisations des états d’endommagement sont basées sur
les observations de dommages enregistrées lors de récents séismes. Dans cette lignée, la
déﬁnition des états d’endommagement proposée par Basoz est basée sur les observations
faites lors du tremblement de terre du Japon en 1995 et de la Californie en 1994. Les
projets HAZUS de 1997, de 1999 et FIB CEB-FIP Bulletin 39 de 2007 utilisent aussi les
informations collectées de ces deux séismes. Les états d’endommagement présentés dans
ces rapports ont servi de point de départ à de nombreuses études en vue de décrire les
états limites de façon qualitative.
Le HAZUS de 1999 a déﬁni cinq états d’endommagement pour les ponts : aucun, léger,
modéré, important et complet. Ils sont présentés et décrits au tableau 2.3.
Tableau 2.3 – États d’endommagement pour les piliers de ponts (HAZUS99)
État d’endommagement Description
Aucun Pilier ne présente aucun dommage.
Léger Écaillage mineur du béton et ﬁssures dans la zone de rotule plastique(ces dommages ne requièrent qu’une réparation superﬁcielle du pilier).
Modéré Pilier présente des ﬁssures en cisaillement et éclatement du béton derecouvrement (le pilier est encore stable structurellement).
Important Dégradation sévère du pilier sans eﬀondrement, rupture parcisaillement observée (le pilier est instable structurellement).
Complet Eﬀondrement total du pilier.
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2.3.2 États d’endommagement quantitatifs
Comme pour les états d’endommagement qualitatifs, les travaux antérieurs relatifs à la
quantiﬁcation des états limites ont été faits en observant le comportement des structures
sujettes à des tremblements de terre passés. Les conclusions de ces travaux de recherche
diﬀèrent beaucoup les unes des autres. Dans le cadre de ce projet de recherche, nous ne
retenons que les travaux des chercheurs suivants :
Dutta et Mander [15] ont proposé une description des états d’endommagement se basant
sur le taux de déplacement relatif de la structure. Ces états d’endommagement prennent
en compte l’évolution de l’endommagement des piliers et sont présentés au tableau 2.4.
Tableau 2.4 – États limites, Dutta et Mander (1998).
État d’endommagement Non déﬁnisismiquement
Déﬁni
sismiquement
1. Première plastiﬁcation θy θy
2. Fissuration et Éclatement de l’enrobage 0,008 0,010
3. Perte de la résistance à niveau de l’ancrage 0,010 0,025
4. Début de l’eﬀondrement 0,020 0,050
5. Eﬀondrement 0,050 0,075
Hwahg et coll. [23] ont présenté les états d’endommagements en fonction de la ductilité
en déplacement à la suite de l’évaluation de dommages de piliers de pont. Les valeurs
limites de ductilité en déplacement pour déﬁnir les états d’endommagement sont : μcy1 est
le taux de ductilité pour la première plastiﬁcation de barre ; μcy la ductilité en déplacement
plastique ; μc2 la ductilité en déplacement pour lequel εc = 0,002 et μcmax le maximum
taux de ductilité en déplacement. Les diﬀérents états d’endommagements présentés par
Hwang et call sont basés sur la description des dommages de ponts faite par HAZUS99 et
sont résumés dans le tableau 2.5. Ils sont déﬁnis à partir du déplacement correspondant à
la première plastiﬁcation de barre longitudinale. De ce fait, μcy1 est égal à 1.
Tableau 2.5 – États d’endommagement de
piliers de pont en fonction de la ductilité en
déplacement de Hwang et coll. [23]
État d’endommagement Critères
Aucun dommage μcy1 > μ
Dommage léger/mineur μcy > μ > μcy1
Dommage modéré μc2 > μ > μcy
Dommage important μcmax > μ > μc2
Dommage complet μ > μcymax
En moyenne μcy = 1,2, μc2 = 1,76 et μcmax = μc2 + 3 = 4,76.
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L’évaluation des dommages est faite en fonction de la ductilité dans plusieurs autres
recherches. Au Département de génie civil et environnemental du Georgia Institute of
Technology, un ensemble de projets ont déﬁni les états d’endommagement en fonction de
la ductilité en courbure ou en déplacement. Le tableau 2.6 est un résumé de diﬀérentes
déﬁnitions des états d’endommagement de ces projets.
Tableau 2.6 – États limites, valeur moyenne de la ductilité en courbure obtenue par le Georgia
Institute of Technology.
État
d’endommagement Choi [12] Choi [13] Nielson [36] Padgett [37]
Type Ductilité endéplacement
Ductilité en
courbure
Ductilité en
courbure
Ductilité en
courbure
Léger 1,0 < μ < 1,20 1,0 < μ < 2,0 1,00 < μ < 1,58 1,29 < μ < 2,10
Modéré 1,2 < μ < 1,76 2,0 < μ < 4,0 1,58 < μ < 3,22 2,10 < μ < 3,52
Important 1,76 < μ < 4,76 4,0 < μ < 7,0 3,22 < μ < 6,84 3,52 < μ < 5,24
Complet 4,76 < μ 7,0 < μ 6,84 < μ 5,24 < μ
Les endommagements tels que la ﬁssuration du béton, l’éclatement d’enrobage et l’écra-
sement de béton ont été déﬁnis par Tavares et coll. [50] pour le pilier du pont Chemin des
Dalles sur l’autoroute 55 situé à Trois-Rivières. Ces endommagements ont été déterminés
à partir d’un programme d’éléments ﬁnis qui prend en compte la mécanique de l’endom-
magement, EFiCoS [6]. Ce programme a été testé et a été adapté pour prédire, évaluer et
localiser les dommages d’un élément d’une structure.
2.4 CONFINEMENT
Le conﬁnement améliore le comportement du béton, c’est pourquoi Cusson et Paultre
ont déﬁni une courbe contrainte-déformation du béton conﬁné. Cette courbe est déﬁnie
entièrement par deux points caractéristiques :
1. La résistance du béton conﬁné, f ′cc, correspondant à la déformation εcc.
2. La déformation post-pic du béton εcc50, quand la capacité diminue de 50% de la
résistance du béton conﬁné.
Ces points caractéristiques peuvent être déterminés en utilisant les équations (2.1),
(2.2) et (2.3).
f ′cc = f ′c
(
1,0 + 2,4(I ′e)0,7
)
(2.1)
ε′cc = ε′c
(
1,0 + 35(I ′e)0,7
)
(2.2)
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εcc50 = εc50 (1,0 + 60I ′e50) (2.3)
où : f ′cc : résistance en compression du béton conﬁné ;
f ′c : résistance spéciﬁée en compression du béton ;
I ′e, I ′e50 : indice de conﬁnement eﬀectif ;
ε′cc : déformation axiale du béton correspondant à f ′cc ;
ε′c : déformation axiale du béton correspondant à f ′c ;
εcc50 : déformation postpic du béton non conﬁné mesuré à 0,50f ′c.
Une étude comparative du comportement de plusieurs poteaux a permis de classer les
poteaux,selon leur indice de conﬁnement, en trois classes distinctes. Ces classes sont :
— Classe 1 (conﬁnement faible) : 0% ≤ I ′e ≤ 5% ;
— Classe 2 (conﬁnement moyen à élevé) : 5% ≤ I ′e ≤ 15% ;
— Classe 3 (conﬁnement très élevé) : I ′e ≥ 15%.
Même pour un conﬁnement faible, la relation (2.1) prouve qu’il y a gain de résistance
en tenant compte du conﬁnement du béton. La diﬀérence entre le comportement en com-
pression du béton conﬁné et celui du béton non conﬁné est montrée à la ﬁgure 2.4.
Figure 2.4 – Relation contrainte-déformation en compression du béton non conﬁné et
conﬁné d’après Cusson et Paultre [14]
La déformation ultime du béton conﬁné est donnée par Pauley et Priestley par la
relation (2.4) :
εcu = 0,004 + 1,4ρsεsu
fhy
f ′c
(2.4)
Or, la déformation ultime du béton non conﬁné est 0,0035.
2.5. Ductilité 17
Adelkareem K. H. et Machida A. [1] ont montré que le renforcement transversal opti-
mum d’une section dépend de sa hauteur et de la charge axiale qui lui est appliquée. Ce
rapport optimum permet de passer d’un mode de rupture en cisaillement (rupture fragile)
à un mode de rupture par ﬂexion qui est une rupture ductile.
Les travaux de Cusson et Paultre et de Pauley et Priestley ont démontré qu’en assurant
le conﬁnement d’une section, on augmente sa ductilité et sa résistance.
2.5 DUCTILITÉ
La ductilité est une mesure de la déformabilité d’une section, d’une pièce d’une struc-
ture ou d’une structure, c’est-à-dire la capacité que possède une section, une pièce d’une
structure ou une structure à dissiper de l’énergie à travers un comportement non linéaire
sans diminution importante de la résistance. Par conséquent, on distingue :
— la ductilité d’une section ou ductilité en courbure, μϕ, déﬁnie par :
μϕ =
ϕu
ϕy
(2.5)
où ϕu est la courbure ultime de la section et ϕy, sa courbure élastique.
— la ductilité d’une pièce ou d’une structure, appelée ductilité en déplacement, μΔ,
déﬁnie par :
μΔ =
Δu
Δy
(2.6)
où Δu est le déplacement de la structure à l’ultime et Δy, le déplacement de la
structure à la plastiﬁcation globale.
Pour une poutre en porte-à-faux, le déplacement à la plastiﬁcation globale est déﬁni
par :
Δy =
ϕyl
2 ×
2l
3 =
ϕyl
2
3 (2.7)
Le déplacement à l’ultime, Δu est déﬁni par :
Δu = Δy + (ϕu − ϕy)lp × (l − 12 lp) (2.8)
Avec l : la longueur du poteau ;
lp : longueur de rotule plastique.
Tenant compte que le déplacement ultime peut être estimé par l’intégrale sur la hau-
teur du poteau de la courbure, la ductilité en courbure est fonction de la ductilité en
déplacement (équation (2.9) [39]).
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μϕ = 1 +
μΔ − 1
3Lp
L
(1 − Lp2L)
(2.9)
2.5.1 Longueur de rotule plastique
Le déplacement en tête du poteau à l’ultime a plusieurs composantes. Ces compo-
santes sont le déplacement dû au moment, au glissement de barres et au cisaillement. Le
déplacement en tête est déterminé en remplaçant la courbe du diagramme du comporte-
ment inélastique d’une structure par un rectangle équivalent de hauteur lp et de largeur
(ϕu − ϕy). Pour tenir compte des composantes dues au glissement et au cisaillement,
plusieurs recherches ont été développées et les conclusions de plusieurs d’entre elles sont
retenues dans le cadre de cette étude.
Paulay et Priestley [46] ont proposé la formule suivante pour la détermination de la
longueur de rotule plastique :
Lp = 0,08L + 0,022dbfy ≥ 0,044dbfy (2.10)
Avec L : hauteur de la pile ;
db : diamètre des armatures longitudinales ;
fy : limite élastique des armatures longitudinales.
Zahn et coll., disposant d’un ensemble de données, corrigent la formulation précédente
pour un rapport de chargement inférieur ou égal à 0,3
Lp = LpΥZahn (2.11)
avec ΥZahn =
{
0,50 + 1,67 Pf
f ′cAg
1
si Pf
f ′cAg
< 0,3
si Pf
f ′cAg
> 0,3
Priestley et Calvi proposent pour évaluer la longueur de la rotule plastique :
Lp = 0,054L + 0,022dbfy (2.12)
Avec L : hauteur de la pile ;
db : diamètre des armatures longitudinales ;
fy : limite élastique des armatures longitudinales.
2.6 CONCLUSION DU CHAPITRE
Le chapitre s’est amorcé par la présentation de la philosophie basée sur la performance,
en prenant soin de déﬁnir les niveaux de performance. Dans un second lieu, les procédures
et les recommandations pour la conception parasismique ont été présentées à la section 2
du chapitre. La déﬁnition des états limites, la qualiﬁcation des états d’endommagement
et la quantiﬁcation de ces derniers ont été abordées dans les sections suivantes.
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En grande partie, les procédures et les recommandations pour la conception des ponts
se sont améliorées à la suite des observations de dommages faites lors des récents trem-
blements, particulièrement celui de 1971 à San Fernando ou de Northridge en 1994. Il en
est de même pour les travaux sur la quantiﬁcation des états d’endommagement.

Chapitre 3
PROGRAMME EXPÉRIMENTAL
Ce projet de recherche consiste, dans une optique de dimensionnement à la performance,
à déﬁnir les états limites des piliers de ponts conﬁnés par des spires hélicoïdales. La
déﬁnition de ces états limites sera faite à partir d’une analyse statique non linéaire par
poussée progressive. Cette analyse consiste à soumettre une structure à un chargement
statique qui augmente progressivement jusqu’à la formation d’un mécanisme. Présenté
dans ce chapitre, ce chargement est cyclique et déﬁni à l’avance. Disposant d’un ensemble
de données recueillies dans le cadre d’autres études similaires, le programme expérimental
de ce projet de recherche est fait de manière à pouvoir utiliser ces données. Dans cet ordre
d’idée, le pont Chemin des dalles, situé sur l’autoroute 55 de la région de Trois-Rivières,
est retenu comme prototype. En eﬀet, ce pont a été choisi pour la réalisation des études
desquelles les données étaient recueillies.
Les piliers du pont Chemin des dalles sont de 914,4 mm de diamètre et sont consti-
tués de 15 barres d’armatures longitudinales de 35,7 mm de diamètre. Le renforcement
transversal est constitué d’étriers circulaires de 16,0 mm de diamètre qui sont espacés de
300,0 mm.
Il a été convenu de construire le spécimen d’étude à échelle réelle aﬁn de déterminer
les mécanismes de ruptures fragiles du pilier. Ces mécanismes sont très importants dans
le cadre du dimensionnement à la performance. Par ailleurs, l’utilisation des vérins de
grandes courses a permis au pilier de développer sa pleine capacité.
La description du pont type est faite dans ce chapitre. Le dimensionnement du pilier
selon la norme de construction de ponts en vigueur au Canada (CSA- S6-06), la déﬁnition
des caractéristiques des matériaux utilisés dans la construction du spécimen, la program-
mation des essais et le choix de l’instrumentation du pilier sont les points présentés dans
ce chapitre.
3.1 DESCRIPTION DU PONT TYPE RETENU
D’une géométrie régulière, le pont Chemin des dalles, construit sur l’autoroute 55, dans
la région de Trois-Rivières, a été choisi pour réaliser cette étude. Conçu en 1975, le pont
Chemin des dalles est symétrique et ne présente pas de biais. Ce pont possède une longueur
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de 106,50 m, une largeur de 13,20 m, et 6,22 m de hauteur libre 3.1.
Figure 3.1 – Élévation du pont type retenu
La superstructure du pont Chemin des dalles est constituée d’une dalle en béton armé
reposant sur six (6) poutres en béton précontraint, de deux appuis intermédiaires et de
deux culés. Les appuis intermédiaires sont des cadres formés de trois (3) poteaux circulaires
de 0,91 m de diamètre et d’une poutre chevêtre de 12,20 m de long. La ﬁgure 3.2 est la
géométrie de la superstructure.
Figure 3.2 – Géométrie des appuis
3.2 ESPACEMENT DE L’ARMATURE TRANSVERSALE
L’objectif principal du projet est d’étudier le comportement sismique des piliers en
béton armé conﬁnés par des spires hélicoïdales. De ce fait, il est nécessaire de déterminer
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l’espacement des spires en suivant les recommandations du code canadien sur le calcul des
ponts routiers. Ce code est élaboré par le « Canadian Standard Association ».
3.2.1 Recommandations du CSA S6-06 sur l’armature de
conﬁnement [4]
Selon les recommandations du CSA S6-06, l’espacement des armatures transversales
des éléments en compression doit respecter les clauses suivantes (article 8.14.4.2) :
— l’entraxe maximal ne doit pas dépasser six fois le diamètre des barres longitudinales
— l’entraxe maximal ne doit pas être plus grand que 150mm
— l’espacement libre ne doit pas être plus petit que 25mm.
Par ailleurs, le taux d’armature hélicoïdale, ρs, des poteaux circulaires ne doit pas être
inférieur à la plus grande des valeurs suivantes (article 4.7.4.2.5) :
ρs = 0,45
(
Ag
Ac
− 1
)
f ′c
fy
(
0,50 + 1,25 Pf
φcf ′cAg
)
(3.1)
ρs = 0,12
f ′c
fy
(
0,50 + 1,25 Pf
φcf ′cAg
)
(3.2)
Où :
0,50 + 1,25 Pf
φcf ′cAg
≥ 1,00
Avec Ag : section transversale brute de béton du pilier ;
Ac : aire du noyau conﬁné délimité par le périmètre extérieur des spires ;
f ′c : résistance spéciﬁée en compression du béton ;
fy : limite élastique spéciﬁée de l’acier d’armature transversale ;
Pf : charge axiale pondérée qui sera appliquée sur le pilier ;
φc : coeﬃcient de sécurité partiel relatif à f ′c.
À partir du taux d’armature hélicoïdale, ρs, l’espacement entre axes des spirales peut
être calculé à partir de l’équation (3.3) :
ρs = 2
Ash
cs
(3.3)
Où Ash : section totale d’armature transversale ;
c : dimension du noyau conﬁné ;
s : espacement entre axes des spires hélicoïdales.
Pour un béton de résistance caractéristique de 30 MPa, des armatures longitudinales et
transversales de résistance élastique de 400 MPa, l’espacement des spires hélicoïdales
retenu a été de 110 mm, en suivant les recommandations du « Canadian Standard Asso-
ciation » .
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3.2.2 Recommandations du CSA S6-06 sur l’armature de
cisaillement [4]
Pour l’espacement retenu, le poteau devrait être en mesure de résister au cisaillement
maximum probable pour la charge axiale qui a été appliquée. Ainsi, l’inégalité (3.4) devrait
être vériﬁée :
Vr ≤ Vp (3.4)
où Vr est la résistance pondérée à l’eﬀort tranchant et Vp l’eﬀort tranchant probable. La
résistance pondérée à l’eﬀort tranchant est :
Vr = Vc + Vs ≤ Vrmax (3.5)
où Vc est la part de cisaillement reprise par le béton, Vs est la résistance au cisaillement
fournie par l’armature de cisaillement et Vrmax est la résistance maximum à l’eﬀort tran-
chant permise. Cette dernière est donnée par :
Vrmax = 0,25φcf ′cAeff (3.6)
Avec φc : coeﬃcient de tenue du béton ;
f ′c : résistance spéciﬁée en compression du béton ;
Aeff : aire eﬀective de cisaillement.
La résistance au cisaillement attribué au béton, Vc, est donnée par l’équation (3.7),
dans laquelle β est le coeﬃcient qui tient compte de la résistance au cisaillement du béton
ﬁssuré, φc le facteur de sécurité partiel pour le béton, fcr la contrainte de ﬁssuration du
béton et Aeff l’aire eﬀective de cisaillement.
Vc = 2,5βφcfcrAeff (3.7)
Le coeﬃcient β dépend de la déformation longitudinale à la base du poteau x. Ce
coeﬃcient est égal à :
β = 0,41 + 1500x
1300
1000 + sze
(3.8)
La contrainte de ﬁssuration du béton, fcr, est :
fcr = min
(
3,2; 0,4
√
f ′c
)
(3.9)
Tenant compte de l’angle d’inclinaison, α, de l’armature transversale par rapport à
l’armature longitudinale, la résistance en cisaillement fournie par les spires hélicoïdales
doit être calculée selon l’expression :
Vs =
φsfyAvdv(cot θ + cotα) sinα
s
(3.10)
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où φs est le facteur de sécurité partiel pour l’acier, fy est la limite élastique de l’acier, Av
l’aire de l’armature transversale, dv la hauteur eﬀective en cisaillement, θ l’angle d’inclinai-
son des contraintes de compression diagonales, et s l’espacement de l’armature transversale
mesuré parallèlement à l’axe longitudinal du poteau.
Comme β, θ dépend de la déformation longitudinale et est égal à :
θ = 29 + 7000 · x (3.11)
3.3 DESCRIPTION DU SPÉCIMEN
De même section droite que les piliers du pont type retenu, le spécimen construit est
de 3,10 m de hauteur. Cette hauteur correspond à la moitié de la hauteur des piliers du
pont Chemin des dalles. Il faut souligner que le point d’inﬂexion d’un cadre constitué de
trois piliers sous une charge latérale est situé approximativement à mi-hauteur des piliers.
C’est ce qui explique le choix de la hauteur retenue.
Comme les piliers du pont Chemin des dalles, les barres longitudinales du spécimen
sont des barres d’armature 35 M. Par ailleurs, le renforcement transversal du spécimen
est constitué de spires hélicoïdales 15 M espacées de 110,0 mm. Conformément à l’article
4.7.4.2.7 du code CSA-S6-06 il n’y a pas eu de recouvrement de barre dans la zone de
rotule plastique. Les barres longitudinales ont été continues sur toute la hauteur du pilier.
La ﬁgure 3.3 présente les détails du ferraillage du spécimen.
3.4 CONSTRUCTION DU SPÉCIMEN
La construction du spécimen a été faite en deux grandes étapes. La première étape a
été le ferraillage de la semelle et du poteau ; le placement du poteau dans la semelle ; le
coﬀrage, le coulage et la cure du béton de la semelle. Le coﬀrage, le coulage et la cure du
béton du poteau ont constitué la seconde étape de construction du spécimen. Il faut noter
qu’une aiguille vibrante a été utilisée pour la mise en place des bétons de la semelle et
du poteau. Cette aiguille a été utilisée aﬁn d’empêcher la création de pores dans le béton.
Ces étapes sont illustrées à la ﬁgure 3.4.
3.5 MATÉRIAUX
3.5.1 Béton
Pour la construction du spécimen, un béton de résistance caractéristique de 28 MPa a
été commandé chez le fournisseur Demix. Le tableau 3.1 donne les compositions des bétons
utilisés dans la construction de la semelle et du poteau. Les paramètres mesurés avant de
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Figure 3.3 – Détails de ferraillage du spécimen CS110
procéder au coulage du béton pour chaque camion livré au laboratoire sont l’aﬀaissement,
la densité du béton frais et la teneur en air. Le paramètre déterminant pour l’acceptation
du béton est la valeur de l’aﬀaissement, une valeur d’aﬀaissement entre 80± 30 mm. Une
bonne maniabilité et une consistance sont nécessaires pour la mise en place du béton, ce
qui justiﬁe ces valeurs d’aﬀaissement.
Tableau 3.1 – Compositions des bétons ( kg/m3)
Constituants et provenances Fondation Poteau
E/C 0,44 0,45
Ciment-GU- Holchim Canada, Joliette 375 380
Granulat 5 − 20 mm- Carrière St-Dominique, St-Dominique 975 975
Sable-Sable 2-DJL-(Banc Côté), St-François-Xavier 812 812
Entraineur d’air-† 413 418
Réducteur d’eau-Eucon DX-‡ 750 760
Réducteur Retardateur-Eucon 727-§ 56 57
† Dosage : 110 ml / 100 kg de ciment.
‡ Dosage : 200 ml / 100 kg de ciment.
§ Dosage : 15 ml / 100 kg de ciment.
Le test d’aﬀaissement réalisé pour l’acceptation du béton est fait en suivant la norme
CSA A23.2-5C (ASTM 143). La masse volumique du béton frais a été déterminée pour
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(a) Assemblage de la se-
melle
(b) Assemblage du poteau (c) Coﬀrage de la semelle
(d) Cure du béton de la
fondation
(e) Coﬀrage du poteau (f) Coulage du béton du
poteau
Figure 3.4 – Diﬀérentes étapes de construction du spécimen
chaque camion de béton utilisé dans le projet en suivant les prescriptions de la norme CSA
A23.2-6C (ASTM C 138). La teneur en air a été mesurée en utilisant la méthode de pression
métrique conformément à la norme CSA A23.2-4C (ASTM C 231). Ces paramètres sont
résumés au tableau 3.2.
Tableau 3.2 – Caractéristiques des bétons frais
Élément Camion Aﬀaissement Teneur en air Masse volumique Température(n ◦) (mm) (%) ( kg/m3) ( ◦C)
Fondation 1 115 5,6 2347 23,62 100 6,4 2326 25,0
Poteau 1 98 5,5 2348 23,6
Les propriétés mécaniques du béton durci sont déterminées en suivant les normes
CSA A23.2-9C (ASTM C39) et CSA A23.2- 8C (ASTM C78). Pour déterminer les pro-
priétés mécaniques en compression du béton, des cylindres témoins de béton de 300 mm
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de diamètre et de 150 mm de hauteur ont été confectionnés. La traction du béton a été
caractérisée par des prismes de dimensions 100 mm × 100 mm × 400 mm.
Vu le volume de béton nécessaire pour le coulage de la semelle, aucun camion n’avait
la capacité de tout transporter, ainsi deux camions de béton ont été livrés au laboratoire
pour son coulage. Neuf (9) cylindres de béton ont été prélevés pour chaque camion, et des
tests de compression ont été réalisés sur ces cylindres à 7, 10 et 28 jours. Pour chacun des
essais, trois (3) cylindres ont été utilisés. Vu qu’à 7 jours le béton de la semelle n’avait
pas développé 80 % de la résistance en compression attendue à 28 jours, il était nécessaire
de faire des tests à 10 jours. Les propriétés mécaniques du béton de la fondation sont
présentées au tableau 3.3.
Tableau 3.3 – Résistance en compres-
sion du béton de la fondation
Âge (jours) f
′
c(MPa)
Camion 1 Camion 2
7 22,4 23,2
7 23,7 22,0
7 23,7 22,6
10† 25,2 24,6
28 31,4 26,5
28 33,7 29,8
28 32,6 29,6
† La résistance du béton à 7 jours
était inférieure à 80% de la résis-
tance attendue.
Douze (12) cylindres et six (6) prismes de béton ont été prélevés lors du coulage du
béton du poteau. À raison de trois (3) cylindres par test, des tests de compression ont
été réalisés à 7, 28 jours et le jour de l’essai. Les tests de traction sur les prismes ont été
eﬀectués à 28 jours et le jour de l’essai.
Les bétons de la semelle et du poteau ont été décoﬀrés dès le lendemain de leur cou-
lage. Après le décoﬀrage, le béton de la semelle a subi une cure humide sur une période
de 10 jours vu qu’à 7 jours le béton n’avait pas atteint 80 % de la résistance en compres-
sion attendue à 28 jours. La durée de la cure du béton du poteau a été de 7 jours. Les
échantillons de béton prélevés lors des coulages des deux parties du projet ont subi les
mêmes cures aﬁn d’assurer le même processus de mûrissement que le spécimen. La cure
humide constituait à couvrir de toiles de jute mouillées le béton juste au début de la prise.
Ces jutes ont été arrosées quotidiennement pendant la période de cure et couvertes de
plastiques en vue d’empêcher l’évaporation de l’eau du béton.
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Les courbes contrainte-déformation du béton du poteau déterminées à partir des essais
en compression axiale réalisés sur les échantillons à 28 jours et au jour de l’essai sur le
poteau sont à la ﬁgure 3.5.
Figure 3.5 – Courbe contrainte-déformation du béton du poteau
Les propriétés mécaniques du béton du poteau sont résumées au tableau 3.4, où f ′c
est la résistance spéciﬁée en compression du béton, ε′c la déformation axiale du béton
correspondant à f ′c, ε50u la déformation postpic du béton non conﬁné mesuré à 0,50f ′c et
Ec le module d’élasticité sécant du béton.
Tableau 3.4 – Propriétés mécaniques du béton du poteau CS110.
Essai N◦
28 jours Jour de l’essai
f ′c ′c 50u Ec fr f ′c ′c 50u Ec fr
(MPa) ×10−3 ×10−3 (MPa) (MPa) (MPa) ×10−3 ×10−3 (MPa) (MPa)
1 32,86 2,17 4,03 21 238 4,00 36,56 2,32 4,04 21 247 3,58
2 32,16 2,29 4,35 18 728 3,11 35,04 2,30 4,05 21 008 4,88
3 32,92 2,11 4,95 23 064 3,08 34,21 2,28 4,36 20 912 3,43
Moyenne 32,64 2,19 4,45 21 010 3,40 35,27 2,30 4,15 21 052 3,97
3.5.2 L’acier
Trois (3) types de barres ont été utilisés dans la construction du spécimen : des barres
35 M, 30 M et 15 M de section droite respective de 1000 mm2, 700 mm2 et 200 mm2.
Les barres sont toutes de grade 400W . Les barres 35 M constituaient les armatures lon-
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gitudinales du poteau, les 30 M étaient utilisées dans la fondation et les 15 M pour la
construction des spirales.
Pour mesurer les propriétés mécaniques des barres d’armature, quatre (4) spécimens
ont été testés pour chacun des types de barres. Le tableau 3.5 est un résumé des propriétés
mécaniques des barres 15 M et 35 M testées. Les propriétés recherchées sont : la résistance
ultime fsu , la résistance élastique spéciﬁée fy, la déformation ultime εsu, la déformation de
l’acier au début de l’écrouissage εsh , la limite de déformation élastique εy correspondant
à fy et le module d’élasticité Es calculé comme étant le rapport de fy et εy.
Tableau 3.5 – Propriétés mécaniques de l’acier des armatures du poteau CS110.
Essai n
Barre 15M Barre 35M
fy y εsh fsu εsu Es fy y εsh fsu εsu Es
(MPa) ×103 ×103 (MPa) ×103 (MPa) (MPa) ×103 ×103 (MPa) ×103 (MPa)
1 468 2,38 − 641 120,34 196609 384 1,90 18,18 576 147,6 202077
2 440 2,13 − 648 118,25 206480 385 2,02 17,81 578 148,5 190825
3 478 2,11 − 649 119,21 227032 389 1,99 18,06 578 152,4 195649
Moyenne 462 2,21 − 646 119,27 210041 386 1,97 18,02 577 149,5 196184
Suivant les données obtenues lors des essais réalisés au laboratoire sur les spécimens,
le diagramme élastoplastique avec écrouissage est retenu pour les barres 30 M et 35 M et
le diagramme sans palier plastique est retenu pour les barres 15 M. Les résultats de ces
essais sont présentés à la ﬁgure 3.7. Le diagramme élastoplastique modèle est montré à la
ﬁgure 3.6 et les propriétés mécaniques y sont indiquées.
Pour les essais réalisés sur les barres 35 M, les valeurs enregistrées ne sont pas tout à
fait linéaires dans la zone du palier élastique. De ce fait, la limite élastique des barres a été
déterminée en prenant la moyenne des valeurs enregistrées dans la zone du palier plastique.
Par ailleurs, la résistance élastique des barres ne présentant pas de pilier plastique est
déterminée en traçant une droite de même pente que la partie linéaire décalée de 0,002.
Le point d’intersection de la courbe et de la droite tracée est la limite élastique [19].
La ﬁgure 3.8 illustre les courbes trouvées lors des essais et les courbes permettant de
déterminer les propriétés des barres 15 M et 35 M.
3.6 MONTAGE EXPÉRIMENTAL
Le montage expérimental a été constitué de trois (3) vérins horizontaux de 500 kN de
capacité ﬁxés au mur de réaction et de deux (2) vérins verticaux de 1700 kN de capacité.
Les vérins horizontaux ont servi à l’application des cycles de déformations latérales en tête
du poteau jusqu’à la ruine de ce dernier. Quant à eux, les vérins verticaux ont contribué
à l’application de la force axiale en tête du poteau en même temps que l’application des
charges horizontales. La ﬁgure 3.9 est le montage expérimental et la ﬁgure 3.10 est la
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Figure 3.6 – Diagramme contrainte-déformation en traction et en compression retenu pour
les barres 35 M et 30 M.
Figure 3.7 – Courbe contrainte-déformation des barres d’armature du spécimen
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Figure 3.8 – Détermination des caractéristiques des barres d’armature du spécimen
photographie du montage réalisé au laboratoire. La semelle du spécimen a été ﬁxée à la
dalle de réaction à l’aide de douze (12) tiges de hautes résistances de précontraintes en
vue de garantir que la jonction dalle et fondation se rapproche d’un encastrement.
L’application de la charge axiale sur le poteau a été la première étape de l’essai. En eﬀet,
une charge de 2300 kN est appliquée sur le poteau, ce qui correspond à la charge gravitaire
maximale à laquelle le poteau à l’étude doit résister. Cette charge est environ 10 % de
la capacité nominale du poteau en compression (Agf ′c). Cette application de charge a été
faite à l’aide des deux vérins verticaux. Ces vérins ont transmis la charge axiale au poteau
par l’intermédiaire d’une poutre en acier. Ils sont liés à la poutre à l’aide de tiges à hautes
résistances possédant des écrous aux extrémités. Comme à la base des vérins, des rotules
en acier ont été disposées entre ces écrous et la poutre. Ces rotules ont permis aux vérins
de suivre le mouvement du poteau lorsque celui-ci a été sujet aux diﬀérents déplacements
tout en gardant la charge axiale appliquée constante. Les vérins verticaux sont soutenus
par des plaques d’acier placées sur la fondation. Ces plaques d’acier sont ﬁxées à la dalle
de réaction par des barres post-contraintes. Puisque la charge axiale verticale à appliquer
au poteau devrait être constante, le contrôle des vérins verticaux a été fait en force tout
au long de l’essai.
En second lieu, l’application des cycles de chargement latéral a suivi. Un protocole de
chargement avait été décidé à l’avance et ce dernier a été suivi pour la réalisation de l’essai.
Le premier cycle du protocole a consisté à imposer au début de l’essai un déplacement
latéral correspondant à environ 75 % du déplacement de plastiﬁcation théorique du poteau.
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Figure 3.9 – Montage expérimental du projet
Ce cycle de chargement a permis de ﬁssurer le poteau au début de l’essai. Une fois ﬁssuré,
le déplacement correspondant à la première plastiﬁcation des barres longitudinales, Δy,
a été recherché. Ce déplacement a été trouvé grâce aux jauges placées sur les barres
instrumentées. Pour chacun des sens, une valeur de déplacement de plastiﬁcation a été
trouvée et la moyenne de ces valeurs est le déplacement de plastiﬁcation expérimentale
Δyexp. Les déplacements maximums en tête du poteau au cours des autres cycles de l’essai,
jusqu’à l’atteinte d’un des critères, ont été des multiples de Δyexp. La ﬁgure 3.11 est le
protocole de chargement.
Trois (3) critères d’arrêt ont été préalablement déﬁnis. Ils sont :
— perte de la capacité axiale du poteau ;
— perte de plus de 50% de la capacité en ﬂexion maximale connue expérimentalement ;
— rupture par ﬂambage ou par traction d’une barre d’armature longitudinale ou de la
spirale
3.7 INSTRUMENTATION
Des jauges électriques ont été utilisées pour déterminer les déformations des barres
longitudinales et des spires dans la zone de rotule plastique. Des potentiomètres linéaires
ont été placés de manière à calculer la courbure du poteau et le cisaillement, et à déterminer
le déplacement latéral du poteau à diﬀérent niveau. Ce dernier a été mesuré par rapport
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Figure 3.10 – Photo du montage réalisé au laboratoire
à un référentiel ﬁxé à la semelle. Des capteurs de déplacements (LVDT : Linear variable
deformation transformer) ont été disposés au niveau de la semelle pour déterminer ses
déplacements.
Les jauges électriques utilisées dans le cadre de cette recherche étaient des C2A-06-
250LW-120 faites par Vishay Micro-Measurements. Soixante-cinq (65) jauges électriques
ont été utilisées comme instrumentation interne du poteau. Ces jauges ont été de facteur
de 2,125. Ils ont été placés sur cinq (5) barres à raison de neuf par barre et dix (10) sur les
spirales de chaque côté du poteau. Ces jauges ont été disposées comme indiqué à la ﬁgure
3.12. Des neuf (9) jauges placées, six (6) sont collées sur la hauteur de rotule plastique et
trois dans la fondation. Les six premiers permettront de calculer les déformations locales
dans la rotule plastique et de calculer la courbure du poteau tandis que les trois (3) autres
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Figure 3.11 – Protocole de chargement latéral de l’essai
permettront d’observer le comportement de l’acier au niveau de l’ancrage. Le tableau 3.6
donne la position des jauges des spires. Les distances indiquées sur la ﬁgure et dans le
tableau sont toutes en mm et sont mesurées à partir de l’interface fondation-poteau.
Tableau 3.6 – Position des jauges placées sur les spires
Niveau Côté nord Côté sud
1 55 110
2 165 220
3 275 330
4 385 440
5 495 550
6 605 660
7 715 770
8 825 880
9 935 990
Pour mesurer les diﬀérentes composantes du déplacement latéral du poteau, des trans-
ducteurs ont été utilisés. Ces composantes proviennent des modes de déformations du
poteau tels que la ﬂexion, le cisaillement et le glissement de barres. Les types de trans-
ducteurs utilisés pour l’instrumentation du spécimen ont été des potentiomètres linéaires
et des LVDT.
La transformation des déplacements mécaniques en tension électrique est le principe de
fonctionnement des transducteurs. Les potentiomètres ont été placés suivant des segments,
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Figure 3.12 – Positionnement des jauges de déformations sur les barres longitudinales et
les spires
et ces derniers ont été des fractions ou des multiples du diamètre (D) du poteau. Le pilier
a été divisé en cinq (5) segments (ﬁgure 3.14) dont les hauteurs par rapport au sommet de
la fondation ont été respectivement de D/4, D/2, D,2D et 3D et les hauteurs de chacun
de ces niveaux tels que construits au laboratoire sont inscrits dans le tableau 3.7.
Tableau 3.7 – Positions des potentiomètres en mm par rapport à la partie supérieure de
la fondation
Niveau Localisation MoyenneSud-Est Nord-Est Nord-Ouest Sud-Ouest
1 213 220 210 214 214
2 443 450 440 444 444
3 899 906 896 900 900
4 1812 1820 1812 1808 1813
5 2719 2732 2722 2720 2723
Les segments de mesures ont été plus rapprochées à la base, car la rotule plastique
était attendue dans cette zone. La longueur de la rotule plastique a été estimée à partir
de l’équation proposée par Priestley et coll. [47], comme indiqué à la section 2.5.1. Les
potentiomètres ont été ﬁxés sur des tiges d’acier qui ont traversé le poteau (ﬁgure 3.13).
Le déplacement latéral a été mesuré aux extrémités de chaque segment à partir d’une
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Figure 3.13 – Système de ﬁxation des potentiomètres
tour de référence qui avait été ﬁxée sur la partie supérieure de fondation à une distance
de 0,9 m de la face sud du pilier. La tour de référence a été un treillis en aluminium soudé
à une plaque d’acier à la base.
Tous les modes de déformation locale du poteau ; à savoir la rotation, la distorsion
de cisaillement, les extensions horizontale et verticale et le glissement des barres ; ont été
mesurées à l’aide de potentiomètres. Le système sur lequel avaient été ﬁxés ces poten-
tiomètres était composé de tiges d’acier discontinues de 25 mm de diamètre. Ces tiges
ont traversé le poteau à l’intérieur de deux tubes placés dans le noyau du poteau. Les
barres discontinues étaient ancrées en deux points d’adhésion espacés de 66 mm à chaque
extrémité (ﬁgure 3.13). Cette conﬁguration a permis aux tiges d’acier de tourner et de se
déplacer avec la section transversale du pilier sans ajouter de conﬁnement au noyau de bé-
ton. Les potentiomètres ont été disposés horizontalement, verticalement et diagonalement
3.15.
Les jauges, les potentiomètres et les LVDT utilisés pour déterminer les déplacements de
la fondation ont été reliés au système d’acquisition de données System 5000. L’acquisiteur
a été connecté au logiciel TestStar qui a contrôlé les vérins hydrauliques lors des essais.
L’instrumentation externe du poteau est illustrée aux ﬁgures 3.14 et 3.15.
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Figure 3.14 – Vue de face du pilier instrumenté
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Figure 3.15 – Vue latérale du pilier instrumenté
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3.8 CONCLUSION DU CHAPITRE
Le pont Chemin des dalles est retenu comme pont type pour ce projet et le spécimen
construit, instrumenté est de même section droite que les piliers de ce pont. Le spécimen
d’étude a été construit à échelle réelle aﬁn de déterminer les mécanismes de ruptures fra-
giles du pilier. L’instrumentation du poteau a été conçue en vue de mesurer les diﬀérentes
modes de mécanismes du poteau.
Pour la réalisation du projet, une analyse statique non linéaire par poussée progres-
sive a été faite. Cette analyse a consisté à soumettre le pilier à un chargement statique
qui a augmenté progressivement jusqu’à la formation d’un mécanisme. Pour mettre en
application ce protocole, le montage expérimental du pilier a été constitué de trois (3)
vérins horizontaux de 500 kN de capacité pour l’application des charges latérales et de
deux (2) vérins verticaux de 1700 kN de capacité pour l’application d’une charge gra-
vitaire constante. Cette charge gravitaire correspond à environ 10 % de la capacité en
compression du pilier.
L’instrumentation du pilier a été conçue de manière à mesurer les modes de déforma-
tions du poteau et à suivre l’évolution de l’endommagement du poteau. De ce fait, elle a
été divisée en deux parties. L’instrumentation externe constituée de potentiomètres et de
LVDT et l’instrumentation interne constituée de jauges de déformations.
Chapitre 4
RÉSULTATS EXPÉRIMENTAUX
En vue d’étudier le comportement sismique des piliers de pont renforcés par des spires
hélicoïdales, un spécimen à échelle réelle a été construit, instrumenté et testé. Un ensemble
d’observations a été fait lors de l’essai et ces observations sont décrites à la section 4.1.
Les trois sections suivantes présentent les réponses force latérale-déplacement, moment-
courbure et contrainte de cisaillement-distorsion. Ensuite, les indicateurs d’énergie et d’en-
dommagement sont calculés à la section 4.9 à partir des courbes idéalisées des réponses du
poteau. Puis, les sollicitations des armatures longitudinales et transversales instrumentées
sont exposées respectivement aux sections 4.10 et 4.11. Enﬁn, la section 4.12 est réservée à
la description des zones endommagées et l’estimation de la longueur de la rotule plastique.
La nomenclature nord ou sud est adoptée pour la présentation des résultats. Le côté
nord, où les déplacements sont notés négatifs, fait référence aux cycles où le spécimen est
déplacé (tiré) vers le mur de réaction, tandis que, le côté sud, où les déplacements sont notés
positifs, renvoie aux cycles où le spécimen est déplacé (poussé) dans le sens opposé. De ce
fait, le quadrant positif des diﬀérentes courbes présentant les cycles hystérésis correspond
au côté sud.
Vu le nombre de barres longitudinales (15) dans le poteau, il y a eu une asymétrie dans
la distribution de ces barres. C’est pourquoi le comportement du poteau en poussée est
diﬀérent de celui en tirée. De ce fait, les valeurs obtenues en poussée et en tirée seront
indiquées séparément lorsque c’est nécessaire.
Plusieurs résultats sont présentés pour des valeurs de ductilité. À l’exception de la
ductilité de 0,75, la valeur fournie pour une ductilité donnée est calculée en considérant la
moyenne des mesures enregistrées pendant les deux cycles de déplacement correspondant
à cette ductilité.
4.1 COMPORTEMENT GÉNÉRAL ET OBSERVATIONS LORS DE L’ES-
SAI
Des états limites tels que la ﬁssuration, la première plastiﬁcation de barre d’armature
longitudinale, l’éclatement et la perte du béton de recouvrement, le ﬂambage et la rupture
par cisaillement d’une barre longitudinale ont été atteints lors de l’essai réalisé sur le
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poteau CS110 au laboratoire des structures de l’Université de Sherbrooke. La description
de ces états limites est présentée dans les lignes qui suivent.
1. Fissuration : sur une hauteur d’environ 1,8 m des ﬁssures horizontales ont été
observées dès le premier cycle de l’essai, les ouvertures maximales de ces ﬁssures sont
respectivement de 0,20 mm et 0,30 mm des côtés nord et sud du poteau à la ﬁn de ce
cycle. Sur une plus grande hauteur, d’autres ﬁssures horizontales se créent jusqu’au
neuvième cycle et la distance entre elles diminue avec la demande en déplacement.
À la ﬁn du quatrième cycle, des ﬁssures non horizontales ont été observées. Après le
sixième cycle, des ﬁssures de compression et des ﬁssures à l’interface poteau-semelle
ont été enregistrées. Le tableau 4.1 présente l’ouverture maximale des ﬁssures.
Tableau 4.1 – Évolution des ﬁssures en fonction des
cycles de chargement.
Δ/Δy cycle
Ouvertures maximums des ﬁssures (mm)
face sud face nord
0,75 1 0,30 0,20
1,00 2 0,60 0,55
1,00 3 0,80 0,80
1,50 4 0,90 0,90
1,50 5 1,00 1,00
2,00 6 1,50 1,25
2,00 7 1,50 1,50
3,00 8 2,50 2,00
3,00 9 3,00 2,00
4,00 10 3,50 3,00
4,00 11 4,00 3,60
2. Première plastiﬁcation d’une barre longitudinale : la première plastiﬁcation
de barres a été observée à partir des données enregistrées par les jauges de défor-
mations placées sur les barres les plus sollicitées lors de l’essai. Les déplacements
correspondants à la première plastiﬁcation de barre sont élucidés dans le tableau
4.2. Vu que le nombre de barres longitudinales de la section, il y a donc une asy-
métrie dans la distribution des barres. Cette asymétrie justiﬁe la diﬀérence entre les
valeurs de déplacement plastique en poussée et en tirée.
3. Écrasement du béton de recouvrement : au cours du sixième cycle est survenu
l’écrasement du béton dans les ﬁssures longitudinales dans la face nord et au cours du
cycle prochain dans la face sud. Cet éclatement est observé au niveau de l’interface
poteau-fondation jusqu’à une hauteur de 340,0 mm.
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Tableau 4.2 – Déplacement expérimental en tête
du poteau à plastiﬁcation.
Direction de
chargement latéral
Δexp(mm)
Sud 18,67
Nord 19,33
4. Perte du béton de recouvrement : à la ﬁn du cycle 10, le béton de recouvrement
est complètement tombé, ce qui expose les barres longitudinales et les spires du
spécimen.
5. Flambage d’une barre longitudinale : au cours du cycle 18, correspondant à un
déplacement maximal de 152 mm, eut lieu le ﬂambage d’une des barres longitudi-
nales de la face nord du poteau.
6. Rupture par cisaillement d’une barre longitudinale : étant l’un des critères
d’arrêt du test, la rupture de la barre ﬂambée est survenue dans le cycle qui suit
celui au cours duquel eut lieu le ﬂambage. Évidemment, c’est la barre ﬂambée qui a
été rompue.
4.2 RÉPONSE FORCE LATÉRALE-DÉPLACEMENT
La force latérale appliquée en tête du poteau en fonction du déplacement latéral du
poteau au même niveau est présentée au diagramme force latérale-déplacement. Dépen-
damment du montage expérimental, des corrections sont nécessaires en vue de corriger les
eﬀets P − Δ sur la réponse du poteau. Pour négliger ces eﬀets, les vérins qui appliquent
la charge verticale sont pourvus d’une rotule à la base dont l’axe correspond à environ la
moitié de la longueur de la rotule plastique du poteau. La ﬁgure 4.1 est une idéalisation
du spécimen où l’axe des vérins se trouve à mi-hauteur de la zone de rotule plastique. Les
composantes verticale et horizontale de la charge axiale P et du moment à la base sont
respectivement :
Py = P cos θ =
Py′√
y′2 + Δ′2
= Py
′
y′
√
1 + (Δ′
y′ )2
 P (4.1)
Px = P sin θ =
PΔ′√
y′2 + Δ′2
= Py
′
y′
√
1 + (Δ′
y′ )2
 PΔ
′
y′
(4.2)
∑
Mbase = 0 ⇒ M = Hl − Pxl′ + PyΔ′ (4.3)
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En remplaçant les équations (4.1) et (4.2) dans l’équation (4.3) on a :
M = Hl − PΔ
′
y′
l′ + PΔ′ (4.4)
M = Hl + PΔ′(1 − l
′
y′
) or Δ′ = Δy
′
y
(4.5)
M = Hl + PΔy
′
y
(1 − l
′
y′
) (4.6)
En remplaçant y = 2773mm, y′ = 3063mm, l = 3400mm, l′ = 3110mm et q = 337mm
on a :
M = 3,11H − 0,122PΔ (4.7)
où P et H sont en kN et Δ en mm.
La force horizontale une fois corrigée des eﬀets P − Δ peut être obtenue à partir de
l’équation (4.7) en divisant l’expression du moment par la hauteur du point d’application
de la charge l′ = 3110 mm. Par substitution on a :
H ′ = H − 0,039PΔ (4.8)
Le moment du second ordre dû aux eﬀets P − Δ est négligé dans le cadre du projet.
Ces moments sont très faibles de la tête du poteau jusqu’à la rotule plastique. D’un
autre côté, ils ont une plus grande valeur de la base du poteau à la hauteur de la rotule
plastique, mais pour simpliﬁer les calculs, ils ne seront pas considérés. En eﬀet, pour le
déplacement maximal enregistré lors de l’essai, 171 mm, le moment du second ordre pour
la charge axiale appliquée est de 47,98 kN·m. Or, le déplacement total est dans l’ordre de
2500 kN·m, ce qui correspond à 1,92 % du moment total. Ce qui justiﬁe le fait de négliger
le moment du second ordre dû aux eﬀets P − Δ.
Le moment à la base peut être calculé à partir des équations (4.9) et (4.10).
M = 3,11H ( kN·m) (4.9)
H = H ( kN) (4.10)
La réponse force latérale-déplacement du poteau mesurée lors de l’essai est montrée
à la ﬁgure 4.2. Les déplacements relatifs de la tête du poteau et de la tour de référence
placée directement sur la semelle de fondation étaient mesurés à l’aide d’un potentiomètre
dont l’axe était situé au même niveau que l’axe des vérins horizontaux appliquant la force
latérale. Les phénomènes (éclatement du recouvrement, plastiﬁcation des barres longitu-
dinales et ﬂambage de barre longitudinale) observés lors de l’essai sont indiqués sur la
courbe force latérale-déplacement présentée.
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Figure 4.1 – Idéalisation du spécimen adaptée d’Osorio Gomez [22].
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Figure 4.2 – Force latérale - déplacement en tête du poteau CS110.
4.3 RÉPONSE MOMENT-COURBURE DU POTEAU CS110
Les diagrammes moment-courbure sont montrés à la ﬁgure 4.4. Ces courbures sont
calculées à partir des données recueillies des potentiomètres placés à plusieurs niveaux
du poteau (ﬁgure 3.14 de la section 3.7). Le tableau 3.7 présente la position moyenne
des segments pour le calcul de la courbure et la ﬁgure 3.14 montre une vue schématique
du positionnement des transducteurs. Pour un segment i, la courbure est, de manière
générale, calculée en utilisant la formule de la ﬁgure B.1.
φi =
νni − νsi
lhi
(4.11)
où φi est la courbure au niveau i ; νni et νsi sont les déplacements relatifs par rapport
au sommet de la semelle ou par rapport à deux niveaux d’instrumentation donnée sur les
faces nord et sud ; hi est la distance entre les deux niveaux de mesure et l est la distance
horizontale entre les deux potentiomètres verticaux.
L’instrumentation du spécimen a été telle que l’on puisse calculer la courbure des côtés
est et ouest et la moyenne des relations moment-courbure est présentée à la ﬁgure 4.4. Les
courbures des côtés est et ouest ont été calculées à partir de la formule générale (4.11) et
elles sont respectivement :
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Figure 4.3 – Mesure de la courbure du poteau.
φe =
νne − νse
lh
(4.12)
φo =
νno − νso
lh
(4.13)
Le moment agissant à mi-hauteur du segment mesuré est calculé sans prendre en compte
les eﬀets P − Δ. Il est donné par la formule :
Mi = (3,11 − xi)F (4.14)
où xi est la hauteur du niveau i par rapport à l’interface poteau-semelle et F est la
force appliquée en tête du poteau.
Les points correspondant respectivement à l’éclatement de l’enrobage du béton, à la
première plastiﬁcation de barres longitudinales, au ﬂambage d’une barre longitudinale et
à la rupture de barre sont reportés sur la ﬁgure 4.4.
4.4 RELATION FORCE LATÉRALE-DÉPLACEMENT DÛ AU GLISSE-
MENT À LA BASE
Les diagrammes force latérale-déplacement dû au glissement à la base sont représentés
à la ﬁgure 4.5. Les courbures dues au glissement sont calculées à partir des potentiomètres
placés à 228,6 mm de la base du poteau. La formule générale pour le calcul du déplacement
en tête dû au glissement à la base est :
Δ = Hnivθ où θ =
νn − νs
l
(4.15)
où Δ est le déplacement en tête dû au glissement à la base ; Hniv est la hauteur à partir
du niveau de mesure ; θ la rotation au niveau 1 ; νn et νs sont les déplacements relatifs par
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Figure 4.4 – Moment versus courbure du poteau CS110.
rapport au sommet de la semelle sur les faces nord et sud ; et l est la distance horizontale
entre les deux potentiomètres verticaux.
Les déplacements dus au glissement à la base mesurés à partir des instruments des
côtés est et ouest sont respectivement :
Δe = Hnivθe où θe =
νne − νse
l
(4.16)
Δo = Hnivθo où θo =
νno − νso
l
(4.17)
Le déplacement moyen dû au glissement à la base est présenté à la ﬁgure 4.5.
4.5 RELATION FORCE LATÉRALE-DÉPLACEMENT DÛ AU CISAILLE-
MENT
La composante du déplacement en tête due au cisaillement a été déterminée à partir
des instrumentations se trouvant dans les côtés est et ouest du poteau. Le déplacement
dû au cisaillement de chaque niveau a été calculé à partir de la formule de la ﬁgure 4.6.
Le déplacement total dû au cisaillement est illustré à la ﬁgure 4.7.
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Figure 4.5 – Force latérale versus déplacement en tête dû au glissement à la base du poteau
CS110.
4.6 PROFIL DE LA COURBURE DU POTEAU CS110
Les courbures à diﬀérents niveaux du poteau sont calculées à partir de l’expression
(4.11). En eﬀet, à partir de l’instrumentation externe du spécimen, la demande en courbure
du poteau sous la charge progressive a été estimée aux diﬀérents niveaux. La demande en
courbure est plus grande à la base du poteau jusqu’à la hauteur de 671,5 mm. Les proﬁls
de la courbure du poteau CS110 en poussée et en tirée sont donnés, respectivement, aux
ﬁgures (4.8) et (4.9).
4.7 RÉPONSE CISAILLEMENT-DISTORSION
L’instrumentation du spécimen a été faite de façon à ce que les modes de déformations
locales soient mesurés, et plus spéciﬁquement le cisaillement (ﬁgure 3.15). La distorsion
pour une unité i est donnée par la formule :
γ = Δs
hi
(4.18)
où Δs est le déplacement dû au cisaillement et hi est la hauteur du segment de mesure
(voir la ﬁgure 4.6).
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Figure 4.6 – Mesure de la déformation due au cisaillement.
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Figure 4.7 – Force latérale versus déplacement en tête dû au cisaillement.
Figure 4.8 – Proﬁl de la demande en courbure du poteau CS110 en poussée.
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Figure 4.9 – Proﬁl de la demande en courbure du poteau CS110 en tirée.
La contrainte de cisaillement est calculée en considérant une surface réduite de 80 % de
la surface initiale. La ﬁgure 4.10 est la courbe contrainte de cisaillement versus distorsion
moyenne pour le niveau 2. Les courbes de réponse des autres niveaux seront présentées en
annexe.
4.8 DÉPLACEMENT LATÉRAL DU POTEAU
4.8.1 Proﬁl de déplacement du poteau
L’essai a consisté à déplacer le poteau par l’application d’une charge latérale. Le dépla-
cement du poteau à plusieurs niveaux a été mesuré à l’aide de potentiomètres horizontaux
placés entre le poteau et une tour de référence. Cette tour avait été ﬁxée sur la partie
supérieure de la fondation à une distance de 0,9 m de la face sud du pilier (voir section
3.7).
Le déplacement latéral du poteau mesuré à plusieurs niveaux est le proﬁl de déplace-
ment du poteau. La ﬁgure 4.11 est le proﬁl de déplacement maximal mesuré pour chaque
valeur de ductilité en poussée et en tirée.
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Figure 4.10 – Contrainte de cisaillement versus distorsion du poteau CS110.
Figure 4.11 – Proﬁl de déplacement du poteau CS110.
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4.8.2 Composantes du déplacement du poteau
Le déplacement en tête du poteau sujet à une poussée progressive est la somme du
déplacement élastique et du déplacement plastique (Priestley et coll.), comme indiqué à
la ﬁgure 4.12.
Δu = Δy + Δp (4.19)
Figure 4.12 – Décomposition du déplacement latéral sous une charge inélastique F en tête.
Le déplacement élastique étant la somme des déplacements dus à la ﬂexion Δf , au
cisaillement Δsh et au glissement des barres Δsl. Ces déplacements sont donnés analyti-
quement par les formules suivantes :
Δf =
1
3ϕyh
2
eff (4.20)
où heff = h + lyp est la longueur réelle du poteau avec h la hauteur libre du poteau.
Selon Priestley, lyp = 0,022dbfy tient compte de l’allongement des barres longitudinales à
l’intérieur de la fondation.
Δsh =
Vyh
GAve
(4.21)
où Vy = Myh est la force de cisaillement élastique, G le module de cisaillement du béton,
Ave = klksAg l’aire eﬀective de cisaillement avec ks = 0,9 pour une section circulaire,
kl = IeIg qui est le rapport du moment d’inertie eﬀectif Ie et du moment d’inertie de la
section brute Ig. Ag est la section brute du béton.
Δsl =
ϕydbfyh
8,64
√
f ′c
(4.22)
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Cette formule est proposée par Gardoni et coll. [?].
Expérimentalement, les formules pour calculer les composantes du déplacement dues
au glissement de barres et au cisaillement sont données respectivement aux sections 4.4
et 4.7. La composante due à la ﬂexion d’un niveau i est estimée en utilisant la formule
(4.23).
Δfi =
νni − νsi
hi
(H − xi) (4.23)
où Δfi est la composante due à la ﬂexion d’un niveau i ; νni et νsi sont les déplacements
des paires de potentiomètres sur les faces nord et sud ; hi est la distance entre les deux
niveaux de mesure ; H est la hauteur par rapport à l’interface poteau-semelle du point
d’application de la charge horizontale et xi xi est la hauteur du niveau i par rapport à
l’interface poteau-semelle.
Les valeurs de chacune de ces composantes correspondant au déplacement maximal
de chaque valeur de ductilité sont résumées aux tableaux 4.3 et 4.4. Les sommes de ces
déplacements sont comparées aux déplacements en tête mesurés par rapport à la tour.
Tableau 4.3 – Composantes du déplacement latéral du poteau CS110 en poussée.
Ductilité imposée Déplacement en tête (mm)dû à la ﬂexion dû au glissement dû au cisaillement Total mesuré
0,75 5,91 4,01 0,46 9,93 10,52
1,00 10,86 7,51 1,15 18,37 18,90
1,50 16,23 11,92 2,48 28,14 28,26
2,00 20,18 17,36 3,59 37,54 37,74
3,00 25,47 30,52 5,05 55,98 56,82
4,00 30,87 43,91 6,41 74,78 76,06
5,00 35,39 57,66 7,82 93,04 94,98
6,00 37,57 73,67 9,45 111,24 114,03
7,00 43,07 85,23 11,00 128,54 132,86
8,00 51,42 94,08 13,12 145,50 150,98
9,00 44,84 110,05 16,53 154,89 170,87
Les ratios des diﬀérentes composantes du déplacement en tête du poteau CS110 par
rapport aux déplacements mesurés sont présentées aux ﬁgures 4.13 et 4.14. Avant la plas-
tiﬁcation, la composante due au moment est plus grande et après la plastiﬁcation, celle du
glissement est plus grande. La composante due au cisaillement représente au maximum
10% du déplacement total.
4.9 DUCTILITÉ ET DISSIPATION D’ÉNERGIE
La ductilité et les indices de dissipation d’énergie servent généralement à évaluer le
comportement sismique des colonnes. La ductilité est la capacité d’une structure à subir
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Figure 4.13 – Composantes du déplacement positif en tête du poteau.
Figure 4.14 – Composantes du déplacement négatif en tête du poteau.
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Tableau 4.4 – Composantes du déplacement latéral du poteau CS110 en tirée.
Ductilité imposée Déplacement en tête (mm)dû à la ﬂexion dû au glissement dû au cisaillement Total mesuré
0,75 -4,58 -4,31 -0,53 -8,88 -10,50
1,00 -9,96 -7,71 -1,16 -17,67 -19,19
1,50 -13,72 -12,10 -1,90 -25,82 -28,26
2,00 -16,37 -18,70 -2,71 -35,05 -37,84
3,00 -21,99 -30,33 -4,20 -52,31 -56,89
4,00 -28,34 -40,80 -5,79 -69,14 -75,94
5,00 -35,52 -51,51 -7,08 -87,03 -94,76
6,00 -37,83 -67,26 -8,81 -105,09 -113,86
7,00 -41,02 -81,91 -10,85 -122,93 -132,86
8,00 -40,47 -100,57 -13,64 -141,04 -151,99
des déformations cycliques dans le domaine inélastique sans grande réduction de résistance.
Les paramètres de ductilité utilisés dans le cadre de ce projet sont formulés en termes de
déplacement et de courbure. Ces paramètres permettent de déﬁnir cette capacité en termes
adimensionnels. Les indicateurs énergétiques sont liés à la capacité de dissipation d’énergie
et aux dommages.
4.9.1 Indicateurs de ductilité
Aﬁn de déterminer les indicateurs de ductilité, deux courbes bilinéaires idéalisées sont
déduites à partir des courbes enveloppes des diagrammes force-déplacement et moment-
courbure. Les courbes enveloppes sont calculées en prenant la moyenne des valeurs de
force ou de moment correspondant aux déplacements maximums de chaque cycle à partir
des courbes hystérésis force versus déplacement ou moment versus courbure (ﬁgure 4.15).
Les courbes bilinéaires sont illustrées à la ﬁgure 4.17. La première partie de la courbe
(a) Force-déplacement (b) Moment-courbure
Figure 4.15 – Courbes enveloppes déduites à partir des courbes cycliques force versus
déplacement et moment versus courbure.
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Figure 4.16 – Courbe enveloppe pour déterminer l’énergie dissipée par cycles.
bilinéaire est déﬁnie par une ligne droite passant par l’origine et coupant la courbe enve-
loppe à la force correspondant à 0,75H ′max ou par la force causant la plastiﬁcation (si la
charge de plastiﬁcation est moindre). H ′max est la force horizontale maximale appliquée
sur le poteau après le point de plastiﬁcation, ce qui indique le comportement inélastique
du poteau. La seconde partie de la courbe idéalisée est déﬁnie par un segment passant
par le point (ΔyI , H ′max) et le point (Δ2, H ′2) au point du déplacement correspondant à
la rupture. Δ2 est pris pour une charge égale à 0,80H ′max, en s’assurant que l’aire sous la
courbe enveloppe est équivalente à l’aire sous la courbe idéalisée. Le déplacement de ces
deux points de la courbe idéalisée est le déplacement plastique idéalisé ΔyI et le dépla-
cement ultime idéalisé Δ2. Ce même procédé est suivi en vue de déterminer la courbure
plastique idéalisée ϕyI et la courbure ultime idéalisée ϕ2
Figure 4.17 – Idéalisation des courbes bilinéaires (a) Force versus déplacement (b) moment
versus courbure.
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(a) Force-déplacement (b) Moment-courbure
Figure 4.18 – Courbes bilinéaires idéalisées déterminées à partir des courbes enveloppes.
Le tableau 4.5 constitue un résumé des valeurs trouvées des points critiques des courbes
bilinéaires idéalisées calculées à partir des diagrammes force-déplacement et moment-
courbure.
Tableau 4.5 – Points critiques des courbes bilinéaires idéalisées H ′ − Δ et M − ϕ.
H ′max ΔyI H2 Δ2 Mmax ϕyI M2 ϕ2
Poteau ( kN) (mm) ( kN) (mm) ( kN·m) ( rad/mm) ( kN·m) ( rad/mm)
CS110 903,82 25,32 844,31 171,13 2604,57 5,92 2472,94 55,51
Les indicateurs de ductilité sont calculés à partir des courbes idéalisées. On distingue
la ductilité structurelle, μΔI , qui est le rapport du déplacement ultime et du déplacement
à la plastiﬁcation en tête du poteau. On a :
μΔI =
Δ2
ΔyI
(4.24)
La ductilité sectionnelle, μϕI , qui est le rapport de la courbure ultime et de la courbure
à la plastiﬁcation au niveau de la rotule plastique du poteau. On a :
μϕI =
ϕ2
ϕyI
(4.25)
Le déplacement relatif en tête du poteau, δu, est un autre indicateur non lié à la ductilité
qui permettra de comparer des poteaux en normalisant les courbures, il est donné par la
formule :
δu =
Δ2
l
(4.26)
où l est la longueur entre le point d’application de la charge et la base du poteau.
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4.9.2 Indicateurs de dissipation d’énergie
Le comportement sismique d’une structure est conditionné par sa capacité à dissiper de
l’énergie. Aﬁn de déterminer la capacité du poteau à dissiper de l’énergie, les paramètres
tels que les indicateurs énergétiques normalisés et d’endommagement doivent être calculés
à partir des résultats obtenus lors de l’essai.
Pour un chargement cyclique, l’énergie dissipée durant un cycle Ei correspond à l’aire
hachurée sur la ﬁgure 4.16. Elle correspond à l’énergie consommée pour endommager
le poteau et se dissipe principalement par la ﬁssuration du béton, la plastiﬁcation des
armatures et l’endommagement des interfaces. Mathématiquement, elle peut être traduite
par :
Ei =
∮
H ′dΔ (4.27)
où H ′ est égal à H comme indiqué à l’équation (4.10).
L’énergie totale dissipée Ehyst durant le test jusqu’à la ﬁn du test est :
Ehyst =
n∑
i=1
Ei (4.28)
où n est le nombre de cycle avant la rupture.
L’énergie totale dissipée Ehyst est une valeur absolue aﬁn de comparer ce paramètre
avec celui d’un autre poteau, une méthode de normalisation en fonction de H ′max et de
ΔyI :
EN =
1
H ′maxΔyI
n∑
i=1
Ei (4.29)
D’un autre côté, Gosain et coll. ont proposé l’indicateur d’endommagement sismique
IW en combinant l’énergie cyclique et le déplacement maximum. Cet indicateur permet de
comparer le niveau d’endommagement du poteau. Pour des poteaux dont le chargement
est le même, l’indice d’endommagement IW est donné par la formule :
IW =
1
H ′maxΔyI
n∑
i=1
H ′iΔi (4.30)
Ehsani et Wright ont déﬁni l’indice énergétique normalisé, DEW , en introduisant la
rigidité sécante, Ki, et les déplacements maximaux, Δi, pour chaque cycle :
DEW =
1
H ′maxΔyI
n∑
i=1
Ei
Ki
KyI
( Δi
KΔI
)2H ′iΔi (4.31)
où KyI est indiqué à la ﬁgure 4.16.
Le tableau 4.6 est le résumé des valeurs de ces indices pour l’essai.
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Tableau 4.6 – Indicateurs de ductilité, d’énergie, d’endommagement et
amortissement.
Poteau μΔI μϕI δu(%) Ehyst (J) EN IW DEW Ik ξeq(%)
CS110 6,78 9,37 5,50 1816737 79,38 60,42 367,92 1,2 25,26
4.9.3 Indicateur de conﬁnement
Pour prendre en compte les eﬀets de la charge axiale et du conﬁnement, Paultre et
call. [43] ont proposé un indicateur de conﬁnement simpliﬁé, Ik (équation (4.32)).
Ik =
ρsf
′
h
f ′ckp
(4.32)
où ρs est le rapport volumétrique d’armature transversale en spirale du poteau, f ′h la
contrainte dans l’armature transversale prise égale à f ′yh par simpliﬁcation, f ′c la résistance
en compression du béton et kp le rapport de la charge axiale appliquée (Pf ) et la résistance
axiale nominale du poteau (Po = α1f ′c(Ag − Ast + fyAst)). α1 est le paramètre qui tient
compte de la perte de résistance du poteau avec une augmentation de la résistance du
béton et donné par l’équation (4.33).
α1 = 0,85 − 0,0015f ′c  0,67 (4.33)
4.9.4 Amortissement cyclique
Le graphe de la réponse force-déplacement d’une structure décrit une courbe délimitant
une certaine aire. Cette courbe est appelée boucle hystérésis, qui est proportionnelle à
l’énergie dissipée par cycle pour une structure linéaire. L’amortissement cyclique traduit
cette énergie. De ce fait, l’amortissement cyclique est un paramètre déterminant dans
l’étude du comportement de la réponse du poteau. Pour une structure non linéaire, la
détermination de l’amortissement peut être faite en appliquant la méthode de « structures
équivalentes ». Ces méthodes consistent à remplacer la structure non linéaire par une
structure linéaire avec un amortissement équivalant à l’amortissement critique.
L’énergie dissipée par cycle pour une force d’amortissement fD = cu˙ est donnée par
l’équation :
ED =
∮
fDdu (4.34)
Pour un cycle, i, l’énergie dissipée, Ei, est l’aire hachurée de la ﬁgure 4.19. En appliquant
la méthode des « structures équivalentes », l’amortissement critique équivalent pour un
cycle i est donné par l’équation (4.35) :
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Figure 4.19 – Énergie dissipée par amortissement durant un cycle de chargement.
ξeqi =
Ei
4πEei
(4.35)
Les amortissements critiques équivalents déterminés à partir de l’équation (4.35) pen-
dant les cycles de déplacement du poteau CS110 lors de l’essai sont inclus dans le tableau
4.7.
Pour les tests réalisés sur le poteau CS110, l’amortissement critique peut être exprimé
en fonction de la ductilité structurale, μΔ. Cette relation, en faisant une régression loga-
rithmique et une corrélation de 0,90, est approchée par l’équation :
ξeq = 8,9 + 8,6 lnμΔ (4.36)
4.10 SOLLICITATIONS DES ARMATURES LONGITUDINALES TENDUES
Grâce aux jauges de déformations placées sur les barres longitudinales, la progression
des déformations en traction est montrée aux ﬁgures 4.20 et 4.21 pour les valeurs de
ductilité de 0,75, 1,00, 1,50 et 2,00. Cette progression correspond aux neuf (9) premiers
cycles de l’essai.
Sur les ﬁgures 4.20 et 4.21, trois lignes en traits discontinus sont tracées, dont deux
verticales et une horizontale. Les lignes verticales indiquent la déformation correspondant
à la plastiﬁcation de l’acier, c’est-à-dire que tout point qui se trouve sur la frontière
délimitée par ces deux lignes correspond à la plastiﬁcation de l’acier. La ligne horizontale
correspond à la surface supérieure de la semelle de fondation du spécimen.
La progression des déformations des barres longitudinales est présentée sous forme
de courbes, et ces dernières permettent d’observer l’évolution des déformations dans les
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Tableau 4.7 – Taux d’amortissement visqueux équivalent quantiﬁé expérimentalement.
Cycle μ μΔ ξeqi(%) ξeqmoy(%)
1 0,75 0,42 6,65 6,65
2
1,00 0,75
6,29
5,21
3 4,14
4
1,50 1,13
7,07
6,07
5 5,07
6
2,00 1,50
9,69
8,90
7 8,10
8
3,00 2,26
15,42
14,58
9 13,73
10
4,00 3,01
18,21
17,94
11 17,66
12
5,00 3,76
20,25
20,24
13 20,22
14
6,00 4,51
22,36
22,36
15 22,35
16
7,00 5,26
24,16
24,20
17 24,25
18
8,00 6,00
25,68
25,54
19 25,40
20 9,00 6,76 26,88 6,65
barres. Dans la fondation, les déformations sont localisées presque au niveau de l’interface
poteau-semelle. Dans le poteau, les plus grandes déformations de barre sont enregistrées
à 70 mm de l’interface poteau-semelle. Cela conﬁrme la pénétration de la plastiﬁcation
des barres dans la fondation.
4.11 SOLLICITATIONS DE L’ARMATURE TRANSVERSALE
La progression des déformations en traction est montrée à la ﬁgure 4.22. En abscisse
sont inscrites les valeurs de ductilité et en ordonnée les déformations mesurées. La va-
leur maximale de ductilité présentée est 6, car au-delà de cette valeur, certaines jauges
placées sur les spirales ont été endommagées. La ligne horizontale discontinue indique la
déformation correspondant à la plastiﬁcation de l’acier.
4.12 ZONE ENDOMMAGÉE ET LONGUEUR DE LA ROTULE PLAS-
TIQUE
La région endommagée pour les faces nord et sud est présentée à la ﬁgure 4.23. La
longueur de la rotule plastique peut être estimée à partir des formules présentées à la
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Figure 4.20 – Progression de la déformation dans les barres instrumentées du côté est du
poteau CS110.
Figure 4.21 – Progression de la déformation dans les barres instrumentées du côté ouest
du poteau CS110.
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Figure 4.22 – Progression de la déformation des spirales du poteau CS110.
sous-section 2.5.1.
— Paulay et Priestley :
Lp = 0,08L + 0,022dbfy ≥ 0,044dbfy (4.37)
où : L est la hauteur du poteau, db le diamètre des armatures longitudinales et fy
la limite élastique des armatures longitudinales.
— Zahn et coll. :
Lp = LpΥZahn (4.38)
où :
ΥZahn =
⎧⎨
⎩
0,50 + 1,67 Pf
f ′cAg
si Pf
f ′cAg
< 0,3
1 si Pf
f ′cAg
> 0,3
— Priestley et Calvi :
Lp = 0,054L + 0,022dbfy (4.39)
où : L est la hauteur du poteau, db le diamètre des armatures longitudinales et fy
la limite élastique des armatures longitudinales.
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Pouvant estimer la déformation en tête du poteau par l’équation (2.8),
Δu = Δy + (ϕu − ϕy)Lp × (L − 12Lp)
la longueur de rotule plastique peut être déduite par cette dernière, ainsi on a :
Lp = L −
√√√√L2 − 2(Δu − Δy
ϕu − ϕy ) (4.40)
Tenant compte de la relation entre les ductilités en courbure et en déplacement (équa-
tion (2.9)), la longueur de rotule plastique peut être évaluée par l’équation (4.41).
Lp = L − L
√√√√1 − 2(μΔ − 1)3(μϕ − 1) (4.41)
où L qui est la longueur du poteau.
Les valeurs de la longueur de rotule plastique peuvent être estimées à partir des valeurs
de Δ2, ΔyI , ϕ2, ϕyI , μΔ et μϕ trouvées dans la section 4.9. Ces valeurs sont spéciﬁées aux
tableaux 4.5 et 4.6.
Le tableau 4.8 est le résumé des diﬀérentes valeurs de longueurs de rotule plastique
calculées à partir des formules précédentes de même que celles observées à la ﬁn de l’essai.
Tableau 4.8 – Longueur de rotule plastique.
Formulation Longueur de rotule plastique Lp(mm)
Paulay et Priestley 463
Zahn et Priestley 404
Priestley et Calvi 471
Équation (4.40) 1163
Équation (4.41) 821
Expérimentale face nord 640
Expérimentale face sud 662
4.13 CONCLUSION DU CHAPITRE
Ce chapitre a présenté le comportement général du poteau testé et la séquence des
dommages enregistrés : ﬁssures horizontales, écaillage du béton de recouvrement, ﬁssures
de cisaillement, plastiﬁcation d’une branche de la spirale, perte du béton de recouvre-
ment, ﬂambage d’une barre longitudinale et rupture de la barre ﬂambée. Les méthodes de
détermination des réponses force-déplacement, moment - courbure, glissement à la base
- moment, contrainte de cisaillement - distorsion ont été décrites dans le chapitre et les
réponses du poteau y ont été montrées. D’un autre côté, les proﬁls de déplacement du
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poteau, les déformations longitudinales des barres tendues et les déformations des spirales
ont été présentés dans ce chapitre. Enﬁn, la détermination de la capacité du poteau à
dissiper de l’énergie, le calcul des indicateurs d’endommagement et de ductilité ont été
faits dans ce chapitre. Il faut souligner que le poteau CS110 a une très bonne capacité à
dissiper de l’énergie sans se rompre.
Le tableau 4.9 constitue un résumé des valeurs moyennes de la réponse du poteau
CS110.
Tableau 4.9 – Quantiﬁcation moyenne de la réponse du poteau CS110.
μ μΔ ϕ (rad/mm) μϕ θ (rad) δθ(%) he c s he c s
Face nord Face sud
0,75 0,42 2,3 0,38 0,0015 0,34 0,0 −0,815 1,000 0,0 −0,780 1,139
1,00 0,75 4,4 0,75 0,0026 0,61 0,0 −1,268 1,801 0,0 −1,433 1,835
1,50 1,13 6,3 1,07 0,0042 0,92 0,0 −1,870 2,363 0,0 −1,859 3,679
2,00 1,50 8,8 1,49 0,0064 1,22 70,0 −2,257 5,844 150,0 −4,666 10,624
3,00 2,26 15,6 2,66 0,0107 1,84 343,0 N M 3,234 660,0 −2,367 4,211
4,00 3,00 24,6 4,20 0,0148 2,45 660,0 N M N M 660,0 N M 5,932
5,00 3,76 33,7 5,75 0,0190 3,06 660,0 N M N M 660,0 N M N M
6,00 4,51 36,0 6,13 0,0245 3,67 660,0 N M N M 660,0 N M N M
7,00 5,26 40,2 6,84 0,0290 4,28 660,0 N M N M 660,0 N M N M
8,00 6,00 41,0 6,99 0,0337 4,88 660,0 N M N M 660,0 N M N M
9,00 6,76 46,8 7,98 0,00375 5,50 660,0 N M N M 660,0 N M N M
Notes :
1. N M : nom mesuré ;
2. la ductilité en déplacement est calculée en utilisant le déplacement plastique réel ;
3. la ductilité structurelle est calculée en utilisant le déplacement plastique idéalisé ;
4. la ductilité en courbure et la courbure moyenne sont calculées au niveau 3D/8 ;
5. la rotation est déterminée au niveau D/4 ;
6. les déformations des barres longitudinales sont calculées en utilisant la moyenne des déplace-
ments des jauges du niveau situé à +70mm de l’interface poteau semelle.
7. les déformations du béton sont calculées en utilisant le théorème de Bernouilli, en faisant l’hy-
pothèse des petites perturbations et en appliquant les relations de compatibilité de la section ;
Chapitre 5
ANALYSE DES RÉSULTATS
Les réponses moment-courbure et force-déplacement du poteau CS110 avaient été pré-
dites à l’aide de programmes de calculs tels que WMNPhi [40], Disp96 [28] et EFiCoS
(Éléments ﬁnis par couches superposées) [6]. Les courbes hystérétiques calculées à partir
des résultats collectés lors de l’essai sont comparées dans ce chapitre aux courbes pré-
dites par les programmes cités. Ensuite, l’endommagement du poteau a été modélisé à
l’aide du programme EFicos. Les cartographies d’endommagement du poteau CS110 en
compression en traction ont été prédites par Luis Ignacio Cardona à l’aide du programme
EFFiCoS. Ces cartographies sont comparées à celles qui sont expérimentales.
5.1 RÉPONSE MOMENT-COURBURE
WMNPhi a été utilisée pour estimer la capacité moment-courbure de la section droite
du poteau. Adoptant la méthode de discrétisation, le programme WMNPhi permet d’éva-
luer la réponse moment-courbure d’une section en béton armé en déﬁnissant les modèles,
les propriétés de chacun des matériaux constituant une section, la géométrie de la section et
son renforcement. À la suite des essais réalisés sur les échantillons de barres d’armatures
utilisées dans la construction du spécimen, le modèle élasto-plastique avec écrouissage
(Strain-hardening), présenté à la ﬁgure 3.6, a été retenu pour les barres longitudinales et
le modèle de diagramme contrainte-déformation en compression proposé par Légeron et
Paultre [44], présenté à la ﬁgure 2.4 de la section 2.4, a été retenu pour le béton. Ce dia-
gramme prend en compte le gain de résistance en compression du béton dû au conﬁnement
fourni par les spires hélicoïdales.
Le pilier à l’étude est appelé à avoir une charge axiale de 2300 kN et cette charge est
prise en compte dans la prédiction de la réponse moment-courbure du poteau. La ﬁgure
5.1 est une comparaison des courbes hystérétiques moment-courbure et la prédiction de
la réponse moment-courbure du poteau CS110.
La prédiction faite à l’aide du programme WMNPhi de la capacité en courbure du
poteau CS110 se rapproche de la courbe enveloppe de la courbe hystérétique de moment-
courbure mesurée expérimentalement. Sur les deux courbes, les eﬀets du conﬁnement de
la section du poteau sont assez remarquables. On peut citer la grande capacité du poteau
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Figure 5.1 – Comparaison de la prédiction de la réponse moment-courbure et la réponse
moment-courbure mesurée.
à subir des déformations dans le domaine inélastique et l’absence de perte de capacité du
poteau même après avoir atteint sa capacité maximale. Cette dernière observation justiﬁe
le choix du comportement de béton retenu pour la prédiction de la réponse moment-
courbure à l’aide du programme WMNPhi.
À l’ultime, la prédiction à l’aide de WMNPhi est diﬀérente de ce qui est observé dans
les courbes moment-courbure mesurées. Cela s’explique du fait que pour poser les jauges
de déformations sur les barres longitudinales instrumentées, les sections droites de ces
barres ont été réduites. Ces réductions de section n’étaient pas prises en compte dans la
prédiction.
5.2 RÉPONSE FORCE-DÉPLACEMENT EN TÊTE DU POTEAU
La prédiction de la réponse de la force latérale en fonction du déplacement en tête du
poteau CS110 est faite à l’aide des programmes DISP96 [28] et EFiCoS [6]. Le premier
programme, Disp96, fourni une courbe proche de la courbe enveloppe de la réponse de
la force latérale en fonction du déplacement en tête du poteau. Il prend comme ﬁchier
d’entrée les données de calcul de la courbe moment résistant-courbure de WMNPhi.
La ﬁgure 5.2 est la courbe de réponse force-déplacement prédite par Disp96 et la courbe
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hystérétique force-déplacement mesuré. La courbe prédite par DISP96 est assez proche de
la réponse du poteau et les valeurs de déplacement ultimes sont de 179mm (prédit à l’aide
du programme Disp96) et de 171mm (mesuré expérimentalement).
Figure 5.2 – Comparaison de la prédiction de la force latérale versus déplacement à l’aide
de Disp96 et celle mesurée expérimentalement.
À l’aide du logiciel EFiCoS, la réponse hystérétique de la force latérale versus dépla-
cement a été prédite par Luis Ignacio Cardona. Ce logiciel utilise la modélisation par
éléments ﬁnis par couche, où les éléments sont de type Bernoulli. Sa performance a été
validée par Cardona pour les prédictions de la réponse globale et locale de poteaux. Ce
logiciel est aussi utilisé pour estimer l’endommagement du poteau.
La loi de comportement retenu pour le béton est le modèle de diagramme contrainte-
déformation en compression proposé par Légeron et Paultre [44] présenté à la ﬁgure 2.4,
et la nouvelle loi de comportement de l’acier conçue par Cardona a été choisie pour la pré-
diction. Ce modèle tient compte de l’eﬀet de Bauschinger, de l’écrouissage et du ﬂambage
(ﬁgure 5.3). La prédiction de la réponse faite par Cardona est réalisée en considérant les dé-
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formations par cisaillement avec l’intégration de la MCFT et les théories complémentaires
dans EFiCoS.
Figure 5.3 – Comportement uniaxial contrainte-déformation de l’acier de Cardona [24].
La réponse hystérétique du poteau sous un chargement monotone croissant avec une
charge axiale constante de 2300 kN est à la ﬁgure 5.4 et la réponse expérimentale est aussi
consignée sur cette ﬁgure. Les deux courbes de réponse sont similaires et la prédiction faite
par Luis Ignacio Cardona est très proche de la réponse force-déplacement expérimentale.
5.3 DUCTILITÉ ET DISSIPATION D’ÉNERGIE
Vu que la réponse hystérétique force-déplacement du poteau CS110 peut être prédite
à l’aide d’un logiciel, ces données ont été utilisées en vue de prédire le comportement
sismique du poteau. Pour évaluer le comportement sismique d’un poteau, on utilise des
paramètres tels la ductilité et les indices de dissipation d’énergie.
Comme stipulé à la section 4.9, les paramètres de ductilité utilisés dans le cadre de ce
projet sont formulés en termes de déplacement et de courbure, et permettent de déﬁnir
cette capacité en termes adimensionnels. Les indicateurs énergétiques sont liés à la capacité
de dissipation d’énergie et aux dommages.
De la courbe moment-courbure du poteau prédite à l’aide du logiciel WMNPhi, une
courbe bilinéaire idéalisée a été prédite. D’un autre côté, la courbe bilinéaire idéalisée de
la force et du déplacement a été déduite à partir des données de la prédiction de la réponse
hystérétique force-déplacement du poteau faite par Luis Ignacio Cardona en considérant
d’abord la courbe enveloppe de la réponse hystérétique prédite.
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Figure 5.4 – Réponse force-déplacement prédite par Luis Ignacio Cardona et expérimen-
tale.
Les points critiques des courbes idéalisées prédites et expérimentales sont résumés dans
le tableau 5.1.
Tableau 5.1 – Points critiques des courbes bilinéaires idéalisées H ′ − Δ et M − ϕ
expérimentales et prédits à l’aide de WMNPhi, EFiCoS par Luis Ignacio Cordana et
Disp 96.
H ′max ΔyI H2 Δ2 Mmax ϕyI M2 ϕ2
Poteau ( kN) (mm) ( kN) (mm) ( kN·m) ( rad/mm) ( kN·m) ( rad/mm)
CS110
Expérimental
903,82 25,32 844,31 171,13 2604,57 5,92 2472,94 55,51
Prédiction à l’aide de EFiCoS Prédiction à l’aide de WMPhi
928,53 15,05 869,95 139,5
2690,09 5,38 2425,52 68,20Prédiction à l’aide de Disp96
868,04 14,71 761,78 179,06
Les paramètres de ductilité calculés à partir des courbes idéalisées tels que la ductilité
structurelle, μΔI , la ductilité sectionnelle, μϕI et le déplacement relatif en tête du poteau,
δu ont été calculés à partir des courbes idéalisées prédites. Par ailleurs, l’énergie totale
dissipée normalisée EN , l’indicateur d’endommagement sismique IW proposé par Gosain
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et call., l’indice énergétique normalisé, DEW proposé par Ehsani et Wright ont été aussi
calculés à partir de la réponse du poteau prédite à l’aide de EFiCoS. Ces paramètres et
indices déterminés à partir des prédictions ou des données enregistrées lors de l’essai sont
présentés au tableau 5.2.
Tableau 5.2 – Indicateurs de ductilité et d’énergie expérimentales et
prédites à l’aide de WMNPhi et EFiCoS par Luis Ignacio Cardona.
Poteau μΔI μϕI δu(%) Ehyst (1000J) EN IW DEW
CS110
Expérimental
6,78 9,37 5,50 1816,74 79,38 60,42 367,92
Prédiction
9,27 12,68 4,49 1398,92 100,10 85,38 655,42
5.4 PRÉDICTION DE L’ENDOMMAGEMENT DU POTEAU
La prédiction de l’endommagement du poteau a été faite par Luis Ignacio Cardona à
l’aide du programme EFiCoS et les mêmes propriétés des matériaux sont retenues pour la
prédiction de la réponse force-déplacement.
La cartographie d’endommagement est présentée dans les ﬁgures 5.5, 5.6 et 5.7.
5.5 QUANTIFICATIONS DES ÉTATS LIMITES ET D’ENDOMMAGEMENT
DU POTEAU CS110
Les états limites décrits à la section 4.1 sont en général ceux présemtés de manière
qualitative dans la littérature. Dans le cadre de ce projet d’étude, ces états limites sont
quantiﬁés en terme de déformations dans les barres ou dans le béton. Les tableaux 5.3 et
5.4.
Tableau 5.3 – États limites et le taux relatif interétage (partie 1).
Poteau
première plastiﬁcation écrasement du béton
y Δ/l (%) cc Δ/l (%)
sud nord sud nord sud nord sud nord
CS110 0,0020 0,0020 0,60 -0,62 N.M. -0,0037 N.M. -1,82
À partir des observations des endommagements faites lors de la poussée progressive du
poteau CS110, une quantiﬁcation des états d’endommagements ayant pour paramètres les
ductilités en déplacement et en courbure et la rotation à la base sera proposée. Les états
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Figure 5.5 – Vue de face : cartographie d’endommagement du béton en compression (face
sud expérimental à gauche, EFiCoS prédite par Luis Ignacio Cardona au centre et face
nord expérimental à droite).
Tableau 5.4 – États limites et le taux relatif interétage (partie 2).
Poteau
plastiﬁcation de l’armature
transversale ﬂambement d’une barre
yh Δ/l (%) bb Δ/l (%)
sud nord sud nord sud nord sud nord
CS110 0,0022 0,0022 3,67 -2,44 37,46 33,41 5,49 -4,89
d’endommagement déﬁnis qualitativement au chapitre 2 seront les états retenus pour la
quantiﬁcation des états d’endommagement du pilier CS110.
— Léger : après le premier cycle jusqu’au cinquième cycle, les dommages observés
sont qualiﬁés de légers. Il y a des ﬁssures horizontales d’ouvertures maximales de
1,0 mm, des écaillages mineurs à la base du poteau et l’observation de quelques
ﬁssures longitudinales. Les déplacement, ductilités en déplacement et en courbure
sont respectivement de 27,50 mm, 1,50 et 1,13.
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Figure 5.6 – Vue latérale du côté ouest : cartographie d’endommagement du béton en com-
pression (EFiCoS prédite par Luis Ignacio Cardona à gauche et expérimentale à droite).
— Modéré : du 5e au 14e cycle, il y a des ﬁssures de compression à la base, un éclate-
ment du béton dans les ﬁssures longitudinales, un écrasement du béton à la base,
une perte du béton de recouvrement.
— Sévère : du 14e au 21e cycle, il y a un ﬂambage de barre, une rupture par cisaillement
d’une barre.
— Complet : pour des mesures de sécurité, le test a été arrêté, donc pour une valeur
de ductilité plus grande, on a un état d’endommagement complet.
Ces états limites sont quantiﬁés en termes de rotation à la base, de ductilité en dépla-
cement et de ductilité en courbure et résumés dans le tableau 5.5.
Pour tenir compte de l’accumulation des dommages du poteau au cours des cycles
inélastiques, la capacité en déplacement doit être réduite par un facteur de réduction. Cela
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Figure 5.7 – Vue latérale du côté ouest : cartographie d’endommagement du béton en
traction (EFiCoS prédite par Luis Ignacio Cardona à gauche et expérimentale à droite).
dépend de l’accumulation des dommages sous sollicitation sismique. Ainsi, la capacité en
déplacement obtenue lors de la poussée progressive est réduite pour donner la capacité en
déformation cyclique du poteau. En tenant compte du modèle de dommage de Park-Ang,
Fajfar propose l’équation (5.1) aﬁn de réduire la capacité sous chargement monotone [17].
μc
μm
= 11 + βγ2μc
(5.1)
où μc est la ductilité sous chargement cyclique (séisme), μm la ductilité monotone, β
tient compte de la dégradation de la résistance et γ est fonction du rapport de l’énergie
hystérétique dissipée et le déplacement maximum. En moyenne β = 0,15 et γ = 1,0 [48].
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Tableau 5.5 – États limites quantiﬁés du poteau CS110.
État d’endommagement
Type
Rotation à la base Ductilité endéplacement Ductilité en courbure
Léger 0,0029 < θ < 0,0046 1,00 < μ < 1,36 1,00 < μ < 1,41
Modéré 0,0046 < θ < 0,0270 1,36 < μ < 4,71 1,41 < μ < 3,81
Sévère 0,0270 < θ < 0,0313 4,71 < μ < 6,49 3,81 < μ < 5,76
Complet 0,0313 < θ 6,49 < μ 5,76 < μ
5.6 CONCLUSION DU CHAPITRE
Les réponses moment-courbure et force latérale-déplacement en tête du poteau peuvent
être prédites à l’aide de programmes d’éléments ﬁnis. Dans le cadre de cette étude, des
prédictions faites à l’aide de WMNPhi, Dis96 et EFiCoS ont été très proches de celles
mesurées lors de l’essai réalisé sur le spécimen.
La région inférieure du poteau a été la zone la plus endommagée lors de l’essai. Les
barres d’armatures dans cette région ont été plastiﬁées. Les lectures des jauges collées
sur les barres longitudinales et les observations directes faites lors de l’essai conﬁrment
que cette région a été la plus endommagée. L’instrumentation du poteau était conçue de
manière à acquérir les déformations particulièrement de cette région et aussi à enregistrer
l’évolution des déformations dans cette région.
Les quantiﬁcations des états limites et des états d’endommagement du poteau ont été
faites. La quantiﬁcation des états d’endommagement est faite en tenant compte de la
déﬁnition de ces états de la HAZUS99 et les limites trouvées sont comparables à celles de
Choi [12] et de Nielson [36]. Ces dernières sont résumées au tableau 2.6.
Chapitre 6
CONCLUSION
6.1 SOMMAIRE DES TRAVAUX RÉALISÉS
Étudier le comportement des piliers de ponts en béton armé conﬁnés par des spires
hélicoïdales en suivant la philosophie du dimensionnement basé sur la performance est
l’objectif principal de ce projet de recherche. À noter que le dimensionnement basé sur la
performance consiste à garantir un niveau de performance donné d’une structure lorsque
celle-ci est soumise à un événement sismique spéciﬁque. Pour la réalisation du projet, le
pont sur l’autoroute 55 dans la région de Trois-Rivières a été retenu comme prototype.
Le pilier du prototype renforcé par des spires hélicoïdales a été construit à échelle réelle,
instrumenté et testé au laboratoire de structures de l’Université de Sherbrooke. Un mon-
tage expérimental constitué de vérins de grandes courses a été utilisé. L’instrumentation
interne et externe du pilier CS110 a permis de mesurer les déformations globales et locales.
En eﬀet, les diﬀérents modes de déformations du pilier ont été mesurés à l’aide de l’ins-
trumentation interne. Ce programme expérimental, conçu et expérimenté dans le cadre
de l’ensemble du projet, peut être utilisé dans le cadre d’autres travaux en l’adoptant aux
besoins plus spéciﬁques.
Des programmes tels que WMNPhi [40], Disp96 [28] et EFiCoS (Éléments ﬁnis par
couches superposées) [6] ont été utilisés pour prédire le comportement du poteau. Ces
prédictions ont été proches des réponses mesurées ou calculées à partir des données re-
cueillies lors de l’essai.
6.2 CONTRIBUTIONS ORIGINALES DES TRAVAUX
Outre le conﬁnement par des spires hélicoïdales, la singularité du projet est l’absence
de recouvrement des barres. Les déformations des barres longitudinales sont plus grandes
à la base du poteau.
Les comportements globaux et locaux du spécimen ont montré que ce dernier pou-
vait subir de grandes déformations sans eﬀondrement. Le spécimen a présenté une bonne
capacité à dissiper de l’énergie et une stabilité de capacité tout au long de l’essai. La sé-
quence des états limites observés lors de l’essai a été l’apparition des ﬁssures horizontales,
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la plastiﬁcation de barre longitudinale, l’écaillage du béton de recouvrement, la création
de ﬁssures de cisaillement, la plastiﬁcation d’une branche de la spirale, la perte du béton
de recouvrement, le ﬂambage d’une barre longitudinale et la rupture de la barre ﬂambée.
Par ailleurs, les mesures enregistrées ont montré la variation des eﬀorts tout au long du
poteau.
Les états limites ; tels que la première plastiﬁcation d’une barre longitudinale, l’écra-
sement du béton, la première plastiﬁcation d’une branche de spirale, le ﬂambage d’une
barre longitudinale et la rupture d’une barre longitudinale ; ont été quantiﬁés à partir
des données recueillies et des observations faites lors de l’essai réalisé dans le cadre de ce
projet d’étude. De cette quantiﬁcation, les états d’endommagement ont été mesurés et ces
résultats sont comparables à des limites existantes dans la littérature.
6.3 TRAVAUX FUTURS
Pour la réalisation de ce grand ensemble de projets, des piliers en béton de diamètre de
914,4mm et des barres d’armatures longitudinales disposées de manière asymétrique dont
le taux est de 2,28% ont été construits. De ce fait, il conviendra d’étudier le comportement
d’autres piliers de géométries ou de ferraillage diﬀérents ou d’utiliser d’autres matériaux
tels le béton à haute performance et les matériaux composites.
Par ailleurs, le comportement sismique des piliers est étudié dans le but de garantir
le fonctionnement adéquat des ponts. Ainsi, étudier le comportement sismique des cadres
formés de piliers permettra d’atteindre ce but.
Annexe A
Détermination des charges
gravitaires sur les piliers du pont
Le poids propre du pont et celui de ses composantes constituent les charges permanentes
appliquées sur le pont. Ces charges permanetes sont des charges axiales pour les piliers.
Cependant, on sait que la présence d’une force axiale dans un élément a pour eﬀet de
modiﬁer sa régidité élmentaire [41]. Du point de vue sectionelle, la capacité en ﬂexion
dépend de la charge axiale appliquée. De ces deux considérations, la détermination des
charges gravitaires sur le pilier est importante.
Le poids propre du pont est constitué du poids propre de la structure (dalle, poutres,
diaphragmes) ; le poids des glissières et le poids de l’enrobé bitumineux. Les poids unitaires
suivants ont été considérés :
— 24,0 kN/m3 pour le béton,
— 23,5 kN/m3 pour l’enrobé bitumineux,
— 15,4 kN/m linéaire pour une poutre AASHTO de type V.
Le poids des composantes du pont et le poids des composantes par portiques sont
résumés au tableau A.1.
Tableau A.1 – Poids des composantes du pont au complet et de chaque
portique
Composante Pont complet (kN) Portique (kN)
Dalle 5 498,7 1 832,9
Poutres 9 840,6 3 280,2
Diaphragme
aux culées 129,6 0,0
en travée 706,3 313,9
aux piliers 258,4 129,2
Chevêtre 870,9 435,4
Glissières partie en béton 771,8 257,3garde-fou métallique 25,3 8,4
Enrobé 1 937,3 645,8
Total 20 038,9 6 903,1
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Annexe B
Réponse moment-courbure du
poteau
Pour chacun des segments de mesure, la conﬁguration B.1 est répétée. Ainsi, la courbure
à chaque niveau a été calculée. Les moments correspondants sont calculés en considérant
que les mesures sont prises à mi-hauteur des segments de mesure.
Figure B.1 – Mesure de la courbure à un niveau donné du poteau.
Les diagrammes moment-courbure pour les segments 2 à 5 sont présentés dans les
ﬁgures B.2 à B.5.
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Figure B.2 – Diagramme moment versus courbure niveau 2 du poteau CS110.
Figure B.3 – Diagramme moment versus courbure niveau 3 du poteau CS110.
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Figure B.4 – Diagramme moment versus courbure niveau 4 du poteau CS110.
Figure B.5 – Diagramme moment versus courbure niveau 5 du poteau CS110.

Annexe C
Relation force-déplacement dû au
cisaillement
La relation force latérale-déplacement dû au cisaillement montré à la section 4.5 est le
déplacement total dû au cisaillement. Il est la somme du déplacement dû au cisaillement
des segments 2 à 5. Les courbes hystérétiques de la force latérale versus déplacement dû
au cisaillement de chacun de ces segments sont illustrés dans les ﬁgures C.1 à C.4.
Figure C.1 – Force latérale versus déplacement en tête dû au cisaillement du niveau 2.
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Figure C.2 – Force latérale versus déplacement en tête dû au cisaillement du niveau 3.
Figure C.3 – Force latérale versus déplacement en tête dû au cisaillement du niveau 4.
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Figure C.4 – Force latérale versus déplacement en tête dû au cisaillement du niveau 5.

Annexe D
Réponse cisaillement-distorsion
La distorsion, γ, pour un segment i est donnée par la formule :
γ = Δs
hi
(D.1)
où Δs est le déplacement dû au cisaillement et hi est la hauteur du segment de mesure
(voir la ﬁgure 4.6).
La contrainte de cisaillement est calculée en considérant une surface réduite de 80 %
de la surface initiale
σs =
F
0,80Ag
(D.2)
Les diagrammes cisaillement-distorsion des segments 2 à 5 sont présentés dans les
ﬁgures D.1 à D.4.
Figure D.1 – Contrainte de cisaillement versus distorsion au segment 0-2 du poteau CS110.
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Figure D.2 – Contrainte de cisaillement versus distorsion au segment 2-3 du poteau CS110.
Figure D.3 – Contrainte de cisaillement versus distorsion au segment 3-4 du poteau CS110.
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Figure D.4 – Contrainte de cisaillement versus distorsion au segment 4-5 du poteau CS110.
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